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RESUME 
Cette thèse étudie les écoulements hydrauliques autour des tunnels creusés en terrains aquifères et 
analyse les déformations induites par la consolidation du massif en présence de sois compressibles. 
Le mémoire comporte plusieurs synthèses bibliographiques portant sur les problèmes liés aux 
écoulements hydrauliques vers un ouvrage souterrain, sur les méthodes de calculs existantes pour l'étude 
de ces écoulements, sur la réponse hydromécanique des massifs de sols au creusement de tunnel 
(observations de chantiers), sur les techniques proposées pour simuler la construction d'un tunnel par la 
méthode des éléments finis et sur les approches de calculs développées pour le traitement de la 
consolidation d'un massif en présence d'une nappe à surface libre. 
Plusieurs études numériques ont été réalisées à l'aide du progiciel CESAR-LCPC. 
La méthode des éléments finis a été utilisée pour analyser les écoulements autour de tunnels en 
conditions bidimensionnelles et tridimensionnelles, en régimes permanent et transitoire. Différentes 
configurations sont étudiées, considérant un massif indéformable, pour étudier le rôle de Panisotropie de 
perméabilité des massifs, leur stratification, et le rôle du revêtement de la paroi du tunnel et de 
différentes dispositions proposées pour atténuer l'effet des écoulements au front en cours de construction. 
La réponse d'un massif de sols compressibles au creusement d'un tunnel a été analysée par des 
calculs hydromécaniques couplés et un modèle de comportement élastoplastique adapté aux sols 
anisotropes MELANIE. Les résultats de calcul sont comparés à ceux obtenus par des analyses drainée et 
non drainée. 
L'approche non drainée a, d'autre part, été adoptée pour étudier la réponse des massifs relativement 
raides à la méthode de creusement par prédécoupage et pour analyser le comportement de la prévoûte au 
cours des différentes phases de la construction. 
La thèse présente, de plus, une contribution au développement du code de calcul CESAR-LCPC. 
La programmation du modèle MELANIE dans CESAR-LCPC a été adaptée pour traiter la variation 
de la contrainte de préconsolidation et des modules d'élasticité avec la profondeur, et pour actualiser le 
coefficient de perméabilité du sol en fonction de la variation de l'indice des vides. 
Une approche est, par ailleurs, proposée pour le traitement de la consolidation en présence d'un 
niveau piézométrique variable en utilisant les généralisations de Richards (1931) et de Bishop (I960) 
pour le traitement de l'écoulement et du couplage au-dessus de la surface libre. Cette approche a été 
programmée dans un nouveau module s'intégrant dans le code CESAR-LCPC et a été appliquée à l'étude 
de la consolidation d'un massif sous le chargement d'une fondation et suite à la réalisation d'un tunnel. 
Ce travail s'achève par la modélisation d'un ouvrage instrumenté : le tunnel de Grimsby, creusé dans 
un massif argileux compressible. Les calculs ont été réalisés avec différentes lois de comportement 
(MELANIE, élasticité isotrope et anisotrope et élastoplasticité isotrope), et avec différentes hypothèses 
pour le traitement du couplage au-dessus du niveau piézométrique ; les résultats ont été comparés aux 
tassements de surface mesurés sur une période de onze ans après la construction. 
Mots clés : consolidation, couplage, drainage, écoulement, surface libre, niveau piézométrique, sol, 
perméabilité, argile, loi de comportement, élastoplasticité, anisotropie, stabilité, déformations, 




This work analyses the seepage of ground water towards tunnels excavated in water bearing soils 
and the induced consolidation in presence of compressible soils. 
Several bibliographic syntheses are first presented on the problems induced by ground water 
seepage towards tunnels, on the existing calculation methods to estimate this seepage, on the field 
observed hydromechanical response of compressible soil masses to tunneling and on the approaches 
developped to model soil consolidation for grounds with variable water level. 
Several numerical studies were conducted with the finite element code CESAR-LCPC. 
The finite element method was used to analyse ground water seepage around tunnels, in permanent 
and transient flow conditions through two and three dimensional models. Several cases were modeled, 
considering an undefendable ground, in order to study the influence of soil anisotropy, ground layering, 
lining permeability and different field measures to reduce seepage effects at the tunnel face during 
construction. 
The response of compressible ground to tunneling was analysed with coupled hydro-mechanical 
calculations using an anisotropic elastoplastic constitutive law : MELANIE. Results were compared to 
those obtained by drained and undrained calculations. 
The undrained approach was also used to analyse the response of relatively hard ground to the 
precurting tunneling method and to study the behaviour of the supporting shell throughout the different 
construction steps. 
Furthermore, this thesis contributes to the developement of the finite element code CESAR-LCPC. 
The subroutine of the constitutive law MELANIE was adapted to deal with the variation of 
preconsolidation pressure and soil elastic response with depth, and to update soil permeabilty according 
to ground deformations. 
An approach was proposed to model soil consolidation for ground with a variable water level, 
making use of Richards (1931) and Bishop (1960) hypotheses to deal with hydro-mechanical coupling 
above the water table. This approach was integrated into CESAR-LCPC and applied first to a study of 
soil consolidation under a foundation loading and secondly to tunnel construction. 
This method was finally used to analyse a case study : Grimsby tunnel, excavated in soft clayey soil. 
The study compares the results given by MELANIE with those given by elastic isotropic, elastic 
anisotropic and isotropic elastoplastic constitutive laws. Different hypotheses were tested for the hydro-
mechanical coupling above the water table. Modeling results were compared to eleven year settlement 
measurements. 
Key words : consolidation, coupling, drainage, seepage, free surface, piezometric level, soil, 
permeability, clay, constitutive law, elastoplasticity, anisotropy, stability, deformations, settlement, 
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Le creusement d'ouvrages souterrains constitue de nos jours une des solutions les mieux 
adaptées pour la construction des infrastructures de transports routiers et ferroviaires, et des 
réseaux d'alimentation en eau potable et d'assainissement dont les grandes villes du monde ont un 
besoin croissant. 
L'un des problèmes majeurs lié à ces ouvrages est constitué par les mouvements du sol induits 
par les travaux. Ces ouvrages étant, pour des raisons tant économiques que fonctionnelles, 
généralement construits à faible profondeur, les mouvements qu'ils provoquent, peuvent 
endommager les structures existant en surface. 
Ce problème est d'autant plus important en présence de sols compressibles. Les tassements 
dus à la construction de l'ouvrage sont dans ce cas plus importants et ils se développent au cours 
du temps, parfois pendant de longues périodes après la fin des travaux. Ces déformations 
différées proviennent notamment de la consolidation des sols fins qui se produit au cours du 
temps par expulsion des excès d'eaux interstitielles occupant les vides du massif. 
Dans les terrains plus consistants, la présence d'une nappe phréatique peut induire d'autres 
problèmes liés à l'écoulement de l'eau vers l'ouvrage et le drainage consécutif du massif. 
Cette thèse vise à approfondir les connaissances dans ces domaines. 
1 
Les travaux présentés dans ce mémoire ont été réalisés au Laboratoire Centrai des Ponts et 
Chaussées, principalement, au cours de la période d'octobre 1992 à décembre 1995 ; ils 
s'appuient sur deux outils : l'analyse bibliographique et la modélisation numérique. 
L'étude a porté, dans un premier temps, sur l'analyse de la réponse hydraulique des 
massifs de sol au creusement de tunnels. Ce travail a comporté une recherche bibliographique 
et des analyses numériques à l'aide du progiciel CESAR-LCPC. 
La recherche bibliographique a visé à cerner les problèmes liés aux écoulements induits par le 
creusement d'un tunnel dans un terrain aquifère et à analyser les méthodes de calcul existantes 
pour évaluer leur ampleur et mesurer leurs conséquences. 
La modélisation des écoulements autour d'un tunnel à l'aide de CESAR-LCPC a été réalisée 
en conditions bidimensionnelles et tridimensionnelles en considérant un massif indéformable. 
Cene étude a visé à comparer les caractéristiques de l'écoulement obtenues par le calcul, en 
régimes permanent et transitoire, avec les phénomènes généralement observés sur site, et à 
comparer les résultats de calculs numériques à ceux donnés par les méthodes de calcul issues de 
la recherche bibliographique. L'étude a également comporté une analyse numérique de l'influence 
de certaines conditions usuelles des massifs naturels (anisotropic de perméabilité, stratification 
du terrain). 
Les calculs tridimensionnels considèrent les conditions d'un tunnel à front ouvert en cours de 
construction ; des modélisations ont également été réalisées pour étudier l'impact de trois 
techniques proposées pour atténuer l'effet des écoulements au front de taille. Une modélisation 
numérique a par ailleurs permis d'étudier l'influence de la vitesse d'avancement du front de taille 
sur le régime hydraulique du massif. 
Dans un second temps, nous nous sommes intéressés à la modélisation du creusement de 
tunnels en milieux déformables. 
Nous avons d'abord étudié l'expérience acquise sur les chantiers en termes de réponse des 
massifs au creusement de tunnels et notamment de réponse induite par la consolidation du sol 
autour de l'ouvrage (déformations différées, surpressions interstitielles). Nous avons également 
étudié les techniques proposées pour simuler la construction d'un tunnel sur un modèle 
d'éléments finis, et nous avons passé en revue les travaux antérieurs traitant la modélisation des 
tunnels en analyses hydromécaniques couplées. 
L'approche non drainée a été, dans un premier temps, adoptée pour l'étude de faisabilité de 
trois tunnels pour lesquels la méthode de creusement par prédécoupage mécanique a été 
proposée. Ces tunnels étaient projetés près de Marseille, dans le cadre des travaux 
d'aménagement de la ligne nouvelle du T.G.V Méditerranée ; les terrains encaissants étant 
2 
relativement consistants, une loi élastique plastique parfaite avec critère de Mohr-Coulomb a été 
adoptée. Différentes modélisations ont été réalisées en simulant le phasage des travaux pour 
prévoir la réaction du massif vis-à-vis de la méthode de creusement proposée et le comportement 
de la structure de soutènement provisoire. 
Des calculs hydromécaniques couplés ont ensuite été réalisés à l'aide du code CESAR-LCPC, 
pour un tunnel creusé dans un massif d'argile molle. Les calculs ont adopté le modèle 
MELANIE, un modèle éîastoplastique développé pour décrire le comportement des argiles 
naturelles anisotropes. Les résultats des calculs couplés ont été comparés à ceux donnés, pour la 
même configuration, par des approches drainées et non-drainées. 
Ces premiers calculs à l'aide du modèle MELANIE ont montré la nécessité d'adapter sa 
programmation dans CESAR pour gérer un profil de préconsolidation variable avec la 
profondeur. Cette adaptation a été réalisée dans un nouveau sous-programme qui permet de gérer 
cette variation et où nous avons, de plus, intégré la variation des modules d'élasticité avec la 
profondeur (variation de E'h, E'v et/ou G'vh). On a également programmé à l'actualisation du 
coefficient de perméabilité du sol en fonction de l'évolution des déformations du massif. 
En parallèle, nous nous sommes intéressés à la modélisation de la consolidation des sols 
en présence d'un niveau piézométrique variable daos te massif. 
Une recherche bibliographique a permis d'analyser les principales approches développées pour 
traiter ce problème et d'étudier les principales observations expérimentales sur le comportement 
des sols argileux soumis à des pressions interstitielles négatives. 
La synthèse de ces travaux nous a permis de proposer une nouvelle approche basée sur un 
traitement monophasique, adoptant les hypothèses de Richards (1931) pour le traitement de 
l'écoulement au-dessus de la surface libre et la généralisation de la notion des contraintes 
effectives proposée par Bishop (1960). Cette nouvelle approche a été programmée dans un 
nouveau module s'intégrant dans le progiciel CESAR-LCPC et a été appliquée au calcul de deux 
ouvrages : une fondation superficielle et un tunnel. 
Enfin, le nouveau module a été appliqué au calcul d'un ouvrage instrumenté construit dans un 
massif d'argile où des tassements de surface ont été enregistrés onze ans après la construction. 
Les calculs ont été réalisés avec différentes lois de comportement (MELANIE, élasticité isotrope 
et anisotrope et élastoplasticité isotrope) et suivant différentes hypothèses pour le traitement de 
l'écoulement et du couplage au-dessus du niveau piézométrique. Les résultats des calculs ont été 
comparés aux mesures sur site. 
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Ce mémoire est divisé en trois parties. La première partie comprend trois chapitres. 
Le chapitre ï présente une synthèse des problèmes liés aux écoulements induits par le 
creusement de tunnels dans des terrains aquifères et des méthodes de calcul existantes pour 
l'étude de ces écoulements. 
Le chapitre II présente les analyses numériques réalisées à l'aide du progiciel CESAR-LCPC 
pour étudier les écoulements hydrauliques autour de tunnels. 
Le chapitre III présente la modélisation de trois techniques proposées pour atténuer l'effet 
des écoulements d'eau vers Se front de taille d'un tunnel en cours de construction et l'analyse des 
phénomènes transitoires qui se développent à l'avancement du tunnel dans le massif. 
La deuxième partie comporte deux chapitres. 
Le chapitre IV est consacré à la description de la réponse des massifs de sols meubles au 
creusement de tunnels, des techniques numériques développées pour simuler les différentes 
phases de la construction. 11 comporte également une synthèse des travaux antérieurs analysant le 
creusement de tunnels par des analyses hydromécaniques couplées. 
Le chapitre V décrit les analyses non-drainées adoptées pour l'étude de la réponse de massifs 
relativement raides à la méthode de creusement par prédécoupage et prévoûte. Il comporte, 
également, l'étude comparative entre les résultats des analyses drainées, non-drainées et 
hydromécaniques couplées dans le cas d'un tunnel circulaire creusé dans une argile compressible. 
La troisième partie comporte quatre chapitres. 
Le chapitre VI esî consacré à la description physique et théorique du phénomène de 
consolidation des sols fins saturés et à S'analyse des différentes approches proposées pour la 
modélisation de la consolidation en présence d'une surface libre. 
Le chapitre VII décrit les fondements du modèle MELANIE et les développements réalisés 
pour étendre ses capacités de calcul. Il présente les résultats obtenus avec la nouvelle version 
programmée pour deux cas pratiques : le cas d'une fondation superficielle et le cas d'un tunnel. 
Le chapitre VIII est consacré au développement de l'approche proposée pour le traitement de 
la consolidation des sols argileux en présence d'une surface libre et son adaptation à un 
traitement numérique pour un matériau élastoplastique écrouissable. Le chapitre décrit, aussi, la 
programmation de l'approche dans CESAR-LCPC et la démarche adoptée pour la vérification du 
bon fonctionnement du programme. Une étude d'influence est présentée pour les deux cas 
précédemment traités : une fondation superficielle et un tunnel. 
Le chapitre IX présente les modélisations réalisées pour le tunnel de Grimsby et compare les 








ANALYSE DES ÉCOULEMENTS VERS LES TUNNELS - ETUDE BIBLIOGRAPHIQUE 
1.1 Introduction 
Les ouvrages souterrains sont, le plus souvent, creusés dans des terrains situés sous le niveau 
de la nappe phréatique. Le creusement de la galerie a pour conséquence de perturber le régime 
hydraulique initial et de provoquer l'écoulement des eaux souterraines vers l'ouvrage. Cet 
écoulement peut entraîner diverses conséquences ; l'ingénieur doit pouvoir estimer leur 
amplitude et mesurer leur impact sur l'ouvrage et le massif encaissant. 
Ce chapitre présente les résultats d'une étude bibliographique visant trois objectifs : 
- cemer les problèmes liés à l'écoulement des eaux souterraines autour des tunnels, 
- grouper les méthodes existantes développées pour l'étude de ces écoulements, 
- analyser les limites de ces méthodes, et appréhender leurs domaines d'application. 
Pour exposer les résultats de cette recherche, ce chapitre a été divisé en trois parties, La 
première partie analyse les observations faites sur les chantiers de tunnels creusés sous la nappe, 
résume les principaux problèmes rencontrés et les moyens mis en oeuvre pour éviter leurs 
conséquences. Cette analyse nous permettra de mieux appréhender les phénomènes impliqués et 
de cerner les différents facteurs qui interviennent dans le comportement hydraulique autour des 
tunnels. 
Dans un deuxième temps, nous présentons les différentes approches dont dispose l'ingénieur 
pour modéliser les écoulements hydrauliques dans les sols. L'analyse des hypothèses de base de 
ces approches et de leurs limites d'application nous permettra de mieux situer les travaux 
antérieurs développant des méthodes pour le calcul des écoulements vers les tunnels. 
Ces méthodes sont décrites dans la troisième et dernière partie du chapitre. 
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1.2 Effets du creusement d'un tunnel en présence d'une nappe phréatique 
1.2.1 L'écoulement des eaux souterraines vers l'ouvrage - Caractéristique majeure 
Le creusement d'un tunnel sous la nappe affecte l'équilibre hydraulique initial du massif. La 
chute de pressions engendrée dans le terrain entraîne l'écoulement des eaux souterraines vers la 
galerie et l'intrusion d'un certain débit d'eau dans la partie excavée de l'ouvrage. Ce phénomène 
est illustré sur la figure 1.1 dans le cas d'une galerie à paroi imperméable, pour laquelle 
l'écoulement s'effectue uniquement par le front de taille. 
La quantité d'eau entrant dans le tunnel est la caractéristique la plus fréquemment analysée 
dans les publications antérieures pour mesurer l'impact des écoulements vers un ouvrage en 
construction ; elle dépend de nombreux facteurs, dont les plus importants sont la perméabilité du 
terrain, la profondeur du tunnel sous le niveau piézométrique et le taux de réalimentation de 
l'aquifêre. Elle dépend en fait de l'ensemble des conditions hydrogéologiques rencontrées par le 
tunnel. 
Le débit d'entrée dans une galerie se caractérise notamment par une diminution dans le temps. 
La figure 1.2 illustre ce phénomène. Résultat des observations de Sato (1983) pour différente 
tunnels exécutés au Japon, cette figure considère deux configurations de nappes : le cas d'une 
nappe rechargée continuellement en surface, d'une part, et celui d'une nappe à surface libre, 
d'autre part. La figure I.2b montre que la rencontre, en cours de creusement, d'une zone de 
perméabilité plus importante kj provoque, par rapport à des conditions homogènes (figure I.2a), 
une augmentation sensible du débit dans le tunnel. Cette augmentation est suivie d'une 
diminution rapide du débit, plus importante dans le cas d'une nappe à surface libre. 
Par ailleurs, l'écoulement des eaux vers un tunnel peut entraîner des conséquences de natures 
diverses. De nombreux auteurs ont rapporté et analysé les problèmes créés par la présence de 
l'eau sur les chantiers de tunnels ; certains ont, par ailleurs, effectué des mesures sur site. 
1.2.2 Problèmes liés à l'écoulement des eaux vers les tunnels - Observations de chantiers 
L'analyse des travaux consacrés à la construction de tunnels sous la nappe permet de mettre en 
évidence les différents problèmes liés à l'écoulement des eaux souterraines vers un tunnel, ainsi 
que les principales dispositions qui peuvent être mises en oeuvre sur les chantiers pour réduire, 
voire éviter, les conséquences de ces écoulements. Le tableau 1.1 récapitule les problèmes 
observés sur différents chantiers, il est divisé en sept colonnes : les cinq premières colonnes 
décrivent les caractéristiques de l'ouvrage, la sixième résume les problèmes causés par la 
présence de l'eau sur le chantier et la septième et dernière colonne présente les mesures 
palliatives adoptées durant la construction. 
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Figure 1.1 : Réseau d'écoulement vers un tunnel à front ouvert. 
Avancement 
Tunnel 
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L'étude des observations reportées dans la littérature a permis de mettre en évidence 
l'influence majeure du mode d'exécution adopté sur la nature des phénomènes rencontrés en 
présence d'eau. L'impact du creusement sur l'aquifêre diffère selon que la méthode d'excavation 
utilise une technique avec front ouvert ou fermé, pressurisé ou non pressurisé. 
Dans le cas d'un tunnel à front ouvert et non pressurisé, les problèmes sont particulièrement 
importants, notamment du point de vue des débits. Jansson (1978) a rassemblé les débits 
observés dans plusieurs tunnels durant leur construction ; les quantités d'eau mesurées varient 
entre 20 à 500m3/h pour les différents cas étudiés ; les débits augmentent avec la perméabilité du 
terrain, la profondeur du tunnel et l'étendue de sa paroi perméable. 
De faibles venues d'eau peuvent suffire à perturber les différentes étapes de la construction. 
Des moyens de pompage adaptés doivent être prévus pour évacuer en permanence les débits 
entrants et assurer le bon déroulement des travaux. 
Pour de fortes venues d'eau, il peut y avoir inondation du site, ce qui constitue un danger pour 
le matériel de construction et la sécurité du personnel. Dans de telles conditions, des dispositions 
préventives doivent être envisagées. 
Par ailleurs, l'écoulement vers le tunnel peut provoquer un rabattement de la nappe. Ceci 
intervient dans les terrains perméables et/ou quand la réalimentation de l'aquifêre n'est pas 
suffisante pour maintenir le niveau de la nappe phréatique. Ce phénomène a notamment été mis 
en évidence sur le tunnel de Tsugaru au Japon (figure 1.3 d'après Akama et al., 1988). 
Dans les terrains rocheux, généralement peu perméables, les débits d'écoulement augmentent 
à la rencontre des zones fissurées (Jorge et Mouxaux, 1978 ; Susuki et Nakayama, 1984 ; Egger, 
1988 ; Pellerin, 1993). Ces débits sont souvent accompagnés de chutes de blocs solides (Zidouh, 
1993), et peuvent parfois provoquer la rupture totale du front de taille (Yokoyama, 1978 ; Xun, 
1988). 
Par ailleurs l'écoulement peut provoquer des instabilités en radier. Laporte (1988) décrit un 
accident de ce type survenu lors du creusement d'un runnel dans les calcaires du Jura (figure 1.4). 
Le creusement du tunnel était effectué à l'explosif avec pose de voussoirs en acier. Un tunnel 
pilote précédait la galerie principale dans le but de reconnaître les terrains et d'injecter les 
fissures rencontrées. Toutefois, alors que la galerie progressait dans une zone compacte, une 
venue d'eau importante s'est brusquement déclarée au niveau du radier à 14 m en arrière du front 
de taille. L'écoulement a été accompagné d'importants débourrages de sables fins très argileux. 
Le débit s'est rapidement élevé de 36 m3/h en moyenne à 360 m3/h. La couverture d'eau dans 
cette zone étant de 150 m, les débits étaient sous une pression de 1,5 MPa. 
En présence de terrains meubles, les phénomènes hydrauliques sont notamment influencés par 
l'hétérogénéité des matériaux présents au front de taille. La rencontre de zones plus perméables 
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peut provoquer des phénomènes de renard (érosion interne) si les vitesses d'écoulement 
deviennent supérieures à celles auxquelles peuvent résister les particules les plus fines du sol. 
Ce phénomène a été observé lors du creusement de deux tunnels routiers à Seattle (Critchfieîd 
et McDonald, 1990). Ces tunnels étaient creusés à l'aide de boucliers à front semi-ouvert dans un 
sol argileux, avec drainage à l'avancement, ce dernier étant assuré par un groupe de puits 
profonds situés le long du tracé de l'ouvrage. Par mesure de sécurité vis-à-vis des bâtiments 
avoisinants en surface, des injections de silicate de sodium ont été exécutées sous les fondations 
ainsi qu'à l'intérieur du tunnel en voûte. Toutefois, un problème s'est déclaré à la rencontre d'une 
couche de sable à la base du bouclier. On a alors observé une forte venue d'eau derrière la jupe, 
emportant du sable fin et provoquant le tassement du bord arrière de la jupe et la détérioration de 
la queue du bouclier (figure 1.5). 
Par ailleurs, les écoulements peuvent provoquer des ruptures locales, similaires au phénomène 
de rupture de fond de fouille. Colombo et al. (1988) décrivent un accident de ce type survenu lors 
du creusement d'un tunnel à Milan. L'ouvrage, creusé à 26 m de profondeur, se situe dans un 
terrain alluvionnaire, à 6 m sous le niveau piézométrique. Une méthode de creusement mécanisé 
était utilisée après consolidation et imperméabilisation du terrain par injection de ciment et 
d'additifs chimiques pour assurer des conditions de creusement relativement sèches. Toutefois, 
une rupture en radier s'est produite, suivie d'un flux excessif d'eau accompagné de matières fines 
(sables et limons). Des sondages complémentaires ont été effectués. Ils ont révélé une couche de 
limon argileux d'un mètre d'épaisseur située à quelques mètres en dessous du radier (figure 1.6). 
La présence de cette couche peu perméable a réduit l'épaisseur de la zone injectée (le coulis 
d'injection n'étant pas adapté aux sols fins) ; cette couche a cédé, sous l'effet des surpressions 
interstitielles sous-jacentes. 
Les écoulements hydrauliques peuvent aussi provoquer des ruptures en voûte (Oteo et al., 
3988) ou des ruptures complètes du front de taille (Saotome, 1988 ; Skempton et Chrimes, 1993). 
Le tunne! de Nadashi (Saotome. 1988) a été creusé dans un terrain très stratifié, à l'aide de la 
nouvelle méthode autrichienne (NATM). Le sous-sol est constitué d'une alternance de couches 
de grès et de sables inclinées sur i'axe longitudinal du tunnel. La rencontre des couches de sables 
a provoqué à plusieurs reprises la rupture du front de taille. Celle-ci a été à chaque fois 
accompagnée d'un important flux d'eau dans le tunnel. Un système de pointes filtrantes a alors 
été installé sur le pourtour du tunnel pour drainer les couches de sable ; il s'est avéré très efficace 
pour la suite des travaux. 
Dans le cas de tunnels creusés en terrain meuble en site urbain, les conséquences d'une rupture 
sont encore plus graves. Les observations effectuées lors du creusement du tunnel d'Atocha-
Laguna à Madrid sont très instructives (Oteo et al., 1988) : la rupture s'est produite en voûte en 
cours de creusement du fait de l'écoulement des eaux vers l'ouvrage. La masse en déplacement a 
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atteint 17 m de hauteur ; elle a provoqué des fissurations dans les bâtiments situés en surface. 
Cette rupture a été accompagnée de fortes venues d'eau et les travaux ont été totalement 
interrompus, jusqu'à ce que des injections sous pression aient été effectuées depuis la surface du 
sol. 
D'autre part, le creusement d'un tunnel peut affecter la distribution des pressions interstitielles 
dans le terrain encaissant. 
Dans le cas d'un tunnel à front ouvert et non-pressurisé, le creusement de la galerie provoque 
en général une diminution des pressions interstitielles autour du tunnel dans la zone d'influence 
du front de taille. Après le passage du front et la réalisation des travaux d'étanchéité des parois du 
tunnel, les pressions interstitielles peuvent se rétablir à leur niveau initial, si l'ouvrage est 
parfaitement étanche. Les mesures piézométriques effectuées sur le chantier Météor de la RATP 
confirment ce phénomène (Zidouh, 1993). 
Dans le cas de l'utilisation d'une technique à front pressurisé, en revanche, la pression 
appliquée au front peut provoquer des surpressions interstitielles qui se développent 
progressivement à l'approche du bouclier. La distribution des surpressions mesurées durant la 
construction d'un tunnel à San Francisco est représentée sur la figure 1.7, d'après Clough et al. 
(1985). Ces surpressions tendent ensuite à se dissiper après le passage de la machine par 
écoulement des eaux des zones de hautes pressions vers celles de pressions moindres. 
Ce phénomène a également été mis en évidence par les mesures effectuées par Lo et al, 
(1984), pendant la construction d'un tunnel, par fonçage, dans l'argile molle de Singapour. 
L'évolution des pressions interstitielles mesurées est présentée sur la figure I.8. Des constatations 
analogues ont été faite pendant la construction d'un micro-tunnel expérimental à l'Ecole 
Polytechnique Fédérale de Lausanne (Pellet et al., 1993). 
Les écoulements peuvent également affecter l'efficacité de certaines dispositions de la 
construction. La qualité du béton projeté et son adhérence avec le sol peuvent être influencées 
par la présence de l'eau. Ceci a été observé sur le tunnel de Higo au Japon où l'écoulement vers 
l'ouvrage a, de plus, provoqué le lessivage du mortier de scellement des boulons (Fujita et al., 
1988). 
Talichet (1988) rapporte, par ailleurs, un deuxième type de perturbation rencontré sur le 
chantier d'un tunnel pour piétons du métro de Lyon. Le souterrain étant creusé dans un sol 
constitué de sables et de graviers très perméables, une enceinte étanche a été exécutée par 
congélation d'un mur de sol autour de l'emplacement de l'ouvrage. L'écoulement des eaux vers 
une galerie existante a empêché le maintien d'un partie de l'enceinte à la température requise 
(figure 1.9a). Après plusieurs tentatives, il a été décidé de dévier la circulation de la nappe au 
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Figure 1.3 : Rabattement du niveau piézométrique observé sur le site de Tsugaru (Akama et al., 
1988). 
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Figure 1.4 : Rupture en radier observée 
dans un tunnel creusé dans les calcaires du 
Jura (Laporte, 1988). 
Figure Í.5 : Erosion d'une couche de sable 
fin rencontrée en radier d'un tunnel 
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Figure Í.6 : Rupture en radier provoquée par les pressions hydrauliques (Colombo et ai., 1988). 
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Figure 1.7 : Surpressions interstitielles 
mesurées lors du creusement d'un tunnel dans 
les limons de San Francisco par un bouclier à 
pression de terre (Clough et ai., 1985). 
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Figure 1.9 : Ecoulement vers une galerie existante ; l'écoulement empêche la congélation d'un 
mur destiné à un nouveau projet (Tauchet, 1988). 
1.2.3 Analyse des observations - Conclusions 
Les observations faites sur des chantiers de tunnels construits sous la nappe montrent que la 
nature et l'ampleur des conséquences liées aux écoulements hydrauliques dépendent de facteurs 
qui peuvent être regroupés en quatre catégories principales : 
- la méthode d'exécution adoptée, 
- la nature des terrains rencontrés, 
- la position du tunnel et ses dimensions, 
- les conditions hydrogéoîogiques du site. 
Dans le cas d'un tunnel creuse avec un front de taille ouvert, le creusement entraîne une 
perturbation du régime hydraulique dans le massif encaissant et provoque l'écoulement des eaux 
souterraines vers l'ouvrage. Cet écoulement peut avoir diverses conséquences tant sur le plan 
hydraulique que sur le plan mécanique. 
Sur le plan hydraulique, l'écoulement provoque l'infiltration des eaux dans le tunnel et, dans 
certains cas, le rabattement du niveau piézométrique de la nappe. Le débit hydraulique augmente 
avec la perméabilité du terrain et la profondeur du tunnel par rapport au niveau piézométrique de 
la nappe. Ce débit peut fortement varier selon les différentes conditions hydrogéoîogiques 
rencontrées le long du tracé de l'ouvrage. 
Dans les roches fissurées, l'écoulement peut provoquer le lessivage des joints, induisant des 
ruptures de blocs, voire la rupture complète du front sous l'effet des forces hydrodynamiques. 
19 
Dans les terrains meubles, l'écoulement des eaux entraîne une redistribution de la charge 
hydraulique dans le terrain et la variation des pressions interstitielles (figure 1.10). La 
modification de l'état des contraintes effectives qui en résulte peut induire des tassements quasi-
instantanés ou à plus long terme (figure 1.10a). L'estimation de ces tassements et de leur 
extension dans le massif est nécessaire pour prévoir les précautions à prendre afin de préserver la 
sécurité des ouvrages situés en surface dans la zone d'influence du tunnel. 
D'autre part, la redistribution de la charge hydraulique conduit à l'apparition de gradients 
d'autant plus importants qu'on se trouve près de la zone excavée (figure 1.10b). Les forces 
hydrodynamiques induites par ces gradients peuvent être préjudiciables à la stabilité du front de 
taille en terrains meubles ou rocheux. 
Par ailleurs, la rencontre de couches de perméabilités différentes peut provoquer d'autres types 
d'instabilités : la rencontre d'une couche moins perméable peut entraîner des ruptures similaires à 
celles observées classiquement en fond de fouille ; une couche plus perméable augmente les 
débits entrants, qui peuvent y produire des phénomènes d'érosion interne et des tassements 
locaux autour de la galerie. 
Dans le cas d'un tunnel creusé avec une pression au front, les problèmes sont beaucoup moins 
importants. Toutefois, la pression appliquée peut créer des surpressions interstitielles autour du 
front de taille (figure 1.11). La dissipation de cette pression peut induire à posteriori des 
tassements de consolidation qui, dans le cas de sols compressibles, peuvent affecter la stabilité 
des structures avoisinantes en surface. 
D'autres phénomènes moins graves, mais contraignants, peuvent être créés par la présence de 
l'eau sur les chantiers de tunnels. Parmi ceux-ci, on peut citer la détérioration de la qualité du 
béton projeté, son manque d'adhérence avec les parois de soi et la difficulté de fixation des 
éléments de soutènement. 
Enfin, une des caractéristiques prédominantes des écoulements vers les tunnels est liée à 
l'évolution dans le temps du régime hydraulique. Cette évolution peut être observée dans la 
diminution progressive de la quantité d'eau recueillie dans le tunnel : le débit diminue avec le 
temps jusqu'à atteindre un régime permanent. Il en est de même pour les différentes 
caractéristiques de l'écoulement : charges hydrauliques, gradiente, pressions interstitielles et 
niveau piézométrique, 
A court et moyen terme, l'écoulement est généralement en régime transitoire et il évolue dans 
le temps selon les propriétés physiques du terrain et les conditions aux limites de l'aquifère. 
L'importance de ce phénomène est encore plus prononcée dans le cas d'une galerie en cours de 
construction. L'avancement perpétuel du tunnel dans le massif et la succession des étapes de sa 
construction font que le régime permanent peut ne jamais être atteint en cours de travaux. 
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i - gradient hydraulique 
y^  = poids volumique 
¡-^  = force hydraulique par unité de volume 
Figure 1.10 : Conséquences mécaniques des écoulements vers un tunnel creusé par un bouclier à 
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Figure 1.11 : Conséquences mécaniques des écoulements autour d'un tunnel creusé avec une 
pression au front (schéma descriptif obtenu par un calcul CESAR-LCPC), 
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1.3 Modélisation des écoulements hydrauliques dans les sols en présence de surface 
libre 
1.3.1 L'eau dans les sols 
La distribution de l'eau dans les sois dépend des conditions hydrogéologiques du site 
considéré. La figure 1.12 représente les principales particularités hydrauliques d'un massif où 
évolue une nappe phréatique. 
L'aquifêre comprend d'une part une zone saturée, où les pores sont entièrement remplis d'eau, 
et d'autre part une zone non saturée. La partie saturée de l'aquifêre, qui s'étend jusqu'au 
substratum imperméable, est limitée vers le haut par la surface libre, définie comme le lieu des 
points où la pression de l'eau est égale à la pression atmosphérique : c'est le niveau 
piézométrique. 
Au-delà de la surface libre, des pressions interstitielles négatives (succions) existent dans 
l'aquifêre et l'expérience montre que, plus on s'éloigne de la surface libre, plus le degré de 
saturation des pores Sr (ou la teneur en eau volumique du sol 9) diminue. Le profil hydrique 
courant d'un massif est donné sur la figure 1.12. On peut remarquer une zone quasi-saturée située 
au proche voisinage de la surface libre : c'est la frange capillaire. 
Dans ia frange capillaire, l'eau est en équilibre sous l'effet des pressions interstitielles 
négatives et des forces capillaires induites par la tension superficielle du fluide entre les grains. 
La hauteur capillaire dépend des propriétés du sol, de son homogénéité et de la dimension de ses 
pores (figure 1.12). Elle varie de quelques centimètres dans le cas des sols granulaires à 2 ou 3 
mètres, voire plus, dans les sois fins (argiles). Dans ce dernier cas, des phénomènes autres que les 
forces capillaires interviennent, notamment l'adsorption de l'eau sur les particules d'argile. 
Par ailleurs, des teneurs en eau plus importantes peuvent exister dans la couche superficielle 
du terrain. Dans cette partie, le degré de saturation est fortement influencé par les conditions 
hydroîogiques en surface (pluie, écoulement de surface, évapo-transpiration, ...) ; l'eau y est en 
mouvement continu entre l'aquifêre et la surface du sol. 
En fait, toute l'eau souterraine est en mouvement continu. La figure I.13 montre la distribution 
verticale des pressions interstitielles u ,^. La différence de pressions par rapport aux conditions 
hydrostatiques (à l'équilibre) régit les mouvements des eaux : en période d'alimentation faible, 
l'eau a tendance à remonter dans le massif (Wesley, 1994), provoquant rabaissement du niveau 
de saturation (la surface libre) ; lors de la période de réalimentation suffisante, l'eau se déplace 
vers l'intérieur du massif et le niveau piézométrique augmente. 
L'écoulement dans la partie saturée peut être en général décrit par la loi de Darcy et l'équation 
de conservation de la masse du fluide. Dans la partie non-saturée de l'aquifêre, la description des 
phénomènes de transfert de l'eau est plus complexe. Elle fait intervenir plusieurs phénomènes. 
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L'eau contenue dans le sol est caractérisée non seulement par le volume qu'elle occupe dans les 
vides, mais aussi par son état énergétique. La tension superficielle de l'eau au contact de l'air et, 
dans le cas des sols fins, l'adsorption d'eau sur les particules solides jouent un rôle déterminant 
dans l'évolution hydrodynamique du domaine non-saturé de l'aquifère. 
Par ailleurs, ces phénomènes sont à l'origine de la rétention d'une certaine quantité d'eau dans 
le sol qui ne participe pas aux phénomènes de l'écoulement. De ce fait, on définit, pour l'étude 
des écoulements dans le sol, la notion de porosité effective r^ , qui représente la porosité à travers 
laquelle l'eau peut circuler librement. Le rapport entre la porosité effective et la porosité totale du 
sol est plus réduit dans le cas des sols fins. 
13.2 Modélisations usuelles des problèmes pratiques d'écoulement en présence de surface 
libre 
1.3.2.1 Préliminaires 
La résolution des problèmes d'écoulement en présence de surface libre a, depuis longtemps, 
suscité un grand intérêt aussi bien en géotechnique que dans d'autres domaines des sciences de 
l'ingénieur tels que l'hydrologie, l'hydrogéologie, le génie agricole. 
Cependant, la présence d'une surface libre pose certaines difficultés dans la modélisation des 
écoulements dans les sols. Ceci est principalement dû à l'existence de la zone non-saturée de 
l'aquifère au-dessus de la surface libre. En outre, cette surface est douée d'un mouvement 
permanent ; elle évolue selon les caractéristiques de l'écoulement et les conditions hydrologiques 
en surface. 
Depuis la première approche de J. Dupuit (1863), de nombreux travaux ont été effectués dans 
ce domaine et différentes méthodes ont été élaborées pour l'étude des écoulements en présence de 
surface libre. Ces travaux ont suivi trois approches : analytique, expérimentale et numérique. 
Dans un premier temps, l'intérêt s'est essentiellement porté sur des résolutions analytiques des 
problèmes rencontrés dans la pratique. Les travaux de Forchheimer, et Boussinesq sont à la base 
des différents développements effectués dans ce domaine. Parallèlement en URSS, une deuxième 
école se fondait sur les travaux de Zjoukovsky et Pavlovsky, qui ont jeté les bases de la théorie 
des transformations conformes et de l'utilisation du potentiel complexe (cités par Polubarinova-
Kochina, 1962). 
Un progrès considérable a été accompli avec l'idée de Theis (1935) de comparer l'écoulement 
à la propagation de la chaleur et d'en appliquer les lois aux écoulements en régime transitoire. 
Ceci a donné naissance au formalisme théorique du calcul transitoire ainsi qu'à plusieurs types 
d'analogies expérimentales. 
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Figure 1.12 : Profil hydraulique dans différents massifs naturels (Bear, 1979). 
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Figure 1.13 : Distribution des pressions interstitielles dans un massif naturel (Wesley, 1994). 
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Le domaine expérimental a dès lors connu un essor important. Certaines applications, 
introduites vers 1900 (premier modèle réduit présenté par Forchheimer en 1903 ; première 
modélisation par analogie visqueuse effectuée par Hele-Shaw en 1897, cités par Harr, 1962), sont 
devenues d'un emploi systématique au milieu de notre siècle. 
Toutefois, l'augmentation du coût des études expérimentales (matériels, effort, temps...), ainsi 
que les difficultés posées par une reproduction fine des conditions réelles de l'écoulement dans 
un modèle ont réduit l'intérêt de ce type d'approche. Cette tendance s'est accentuée au cours des 
deux dernières décennies, du fait des progrès considérables accomplis en matière de modélisation 
numérique. 
1.3.2.2 L'approche analytique 
Les approches analytiques limitent en général la description de l'écoulement à la zone saturée 
de l'aquifère (Todd, 1959 ; Schneebeli, 1967). 11 découle de cette approximation que la surface 
libre est non seulement l'isobare où règne la pression atmosphérique mais aussi la limite 
supérieure du domaine de l'écoulement. Cette limite est a priori une inconnue du problème, d'où 
le nom de "problème à surface (ou frontière) libre". 
Par ailleurs, la majorité des approches analytiques simulent l'évolution transitoire de 
l'écoulement comme étant une succession d'états d'équilibre en régime permanent. En appliquant 
cette hypothèse au domaine saturé de l'aquifère, l'équation de conservation de la masse d'eau et la 
loi de Darcy permettent d'écrire, pour un instant donné, l'équation générale qui décrit 
l'écoulement (pour un fluide incompressible et un squelette indéformable saturé), sous la forme: 
div [k . grad (h)] = 0 (1.1) 
où k est le coefficient de perméabilité du sol et h la charge hydraulique définie comme 
h=uw/yw+z, u^ , désignant la pression interstitielle, yw le poids volumique de l'eau et z la cote du 
point considéré. 
Dans le cas d'une nappe à surface libre, une deuxième équation est nécessaire poux définir la 
cinématique de cette surface (une limite inconnue du problème) ; elle est en général déterminée à 
partir des conditions de pression nulle et de continuité du débit appliquées en tout point de cette 
surface (figure 1.14). On obtient dans le cas d'un terrain isotrope : 
ne.dî]/dt = k . [ dh/dx . dnVdx + dh/dz . dr\/àz] (1.2) 
r¡ étant la cote de la surface libre, n,. la porosité effective du soi et t le temps. 
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La résolution mathématique du problème d'écoulement consiste à résoudre ces équations (1.1 
et 1.2) complétées par les conditions initiales et les conditions aux limites. Le comportement de 
î'aquifère est complètement défini par deux paramètres physiques : la perméabilité et la porosité 
effective. 
Cependant, la difficulté de la résolution des problèmes pratiques par cette approche (la charge 
hydraulique dépend des variations de la position de la surface libre, cette position dépendant elle-
même de la charge hydraulique) a conduit à admettre certaines hypothèses simplificatrices, 
notamment celle de Dupuit-Forchheimer concernant la distribution de la charge hydraulique 
(charge hydraulique constante et égale à la cote de la surface libre dans les plans verticaux 
normaux à l'écoulement). 
Toutefois, en régime transitoire, des difficultés ont toujours été rencontrées dans la résolution 
mathématique des équations de l'écoulement et la plupart des approches de calcul proposées 
concernent plus particulièrement les écoulements en régime permanent, pour lequel la position 
de cette surface reste stationnaire (Harr, 1962 ; Castany, 1962). 
Par ailleurs, d'autres approches ont été développées pour traiter du régime permanent. Parmi 
les plus classiques, on peut citer celles basées sur les transformations conformes et l'utilisation 
des potentiels complexes. Cette méthode consiste à définir une fonction transformant la 
géométrie du problème en une géométrie plus simple où la solution est soit connue, soit plus 
facilement calculable. Ces principes sont largement décrits dans les ouvrages de Aravin et 
Numerov (1965) et Polubarinova-Kochina (1962). 
Cette approche est à la base de l'interprétation théorique des propriétés géométriques des 
réseaux d'écoulement (réseaux orthogonaux de lignes de courant et de lignes équipotentielles), 
propriétés qui permettent à l'ingénieur, par un procédé graphique facile à mettre en oeuvre, de 
déterminer approximativement les caractéristiques de l'écoulement (Cedergren, 1977). 
Toutefois, les approches analytiques n'ont pu fournir de solutions que pour quelques 
problèmes d'écoulement simples, monodimensionneis ou bidimensionneis à géométrie idéale ou 
idéalisée ; le milieu aquifère est supposé, dans la plupart des cas, isotrope et homogène. Mais le 
formalisme mathématique du problème a surtout servi de bases aux modèles expérimentaux, 
aussi bien pour l'élaboration des méthodes d'essais que pour l'interprétation des mesures. 
1,3.2.3 Les approches expérimentales 
La résolution expérimentale des problèmes d'écoulement à surface libre repose sur la 
reproduction des conditions d'écoulement propres au problème étudié (prototype), sur un modèle 
réalisé en laboratoire à échelle réduite. Ce modèle doit vérifier les principes de la similitude 
géométrique et physique par rapport au problème initial. 
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L'écoulement étant, dans le cas d'un milieu homogène isotrope saturé, régi en régime 
permanent par l'équation Ah = 0, la similitude est obtenue à travers les échelles des longueurs 
uniquement (rapports géométriques). Par contre, en régime transitoire, les rapports de 
perméabilités, de coefficients d'emmagasinement et de temps devront également intervenir. 
Il existe principalement trois types de modèles expérimentaux : les modèles de sols 
reconstitués, le modèle à fluide visqueux (Hele-Shaw) et les modèles rhéo-électriques ; ces 
derniers n'ont, à notre connaissance, jamais été appliqués aux problèmes d'écoulement vers les 
tunnels. 
Les modèles de sols reconstitués sont, généralement, constitués de trois réservoirs : un 
réservoir médian où l'on place le matériau, un réservoir latéral d'alimentation et un dernier qui 
reçoit le débit sortant (figure 1.15). Le modèle est rempli usuellement de sable compacté à la 
porosité requise et alimenté en eau filtrée pour éviter autant que possible le colmatage du 
dispositif. Le remplissage du modèle doit être effectué de façon à vérifier les conditions de 
validité de la loi de Darcy. Ceci peut inciter à utiliser un sable très fin pour limiter les vitesses et 
réduire le nombre de Reynolds. Mais la remontée capillaire dans ce type de sol est trop 
importante et risque de fausser les résultats. La tendance est à l'utilisation d'un gros sable avec, 
comme fluide, un liquide visqueux (un mélange d'eau et de glycérine). Ceci assure la validité de 
la loi de Darcy et réduit l'erreur due à la capillarité. 
Le modèle de Hele-Shaw (appelé aussi modèle des plaques rapprochées) est basé sur le fait 
que l'écoulement d'un liquide visqueux entre deux plaques de faible écartement suit une loi 
analogue à la loi de Darcy. Un dispositif modélisant l'écoulement vers un tunnel semi-circulaire 
est représenté sur la figure 1.16. Il est constitué de deux plaques parallèles dont l'une est en verre 
ou en Plexiglas pour permettre la visualisation de l'écoulement. L'écartement entre les plaques est 
en général de l'ordre de 1,5 à 2,5 mm. Le liquide employé peut être de l'huile minérale ou un 
mélange d'eau et de glycérine. La charge hydraulique peut être mesurée par des prises de 
pression fixées à l'une des plaques et reliées à des tubes manométriques. 
Les modèles visqueux sont plus rapides et plus maniables que les modèles de sable. Ils 
conviennent bien à l'étude des écoulements pians en présence de surface libre. L'ascension 
capillaire y est beaucoup moins marquée que dans les modèles de sable. Toutefois, ces modèles 
négligent l'écoulement dans la partie non saturée de l'aquifère. Vauclin et al. (1976) ont effectué 
une comparaison des résultats obtenus par des modèles de sable et des modèles visqueux, utilisés 
pour simuler le drainage d'une colonne de sol : le modèle visqueux surestime le volume d'eau 
drainée et sous-estime le rabattement de la nappe ainsi que la durée du régime transitoire. Ceci 
est dû au fait que le modèle ne permet pas de prendre en compte le volume d'eau qui évolue au-
dessus de la surface libre (Vauclin et ai., 1976). 
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Par ailleurs, les modèles de sol présentent l'avantage de suivre les mêmes lois physiques que 
les écoulements en terrain aquifere : les gradients peuvent provoquer des zones de rupture aussi 
bien sur le modèle qu'en vraie grandeur. Ces modèles permettent, en outre, de simuler des 
conditions d'écoulements tridimensionnels. Les phénomènes liés aux écoulements peuvent 
notamment être étudiés sur modèles centrifugés. Des expériences de ce type sont actuellement 
menées au Laboratoire Central des Ponts et Chaussées : le dispositif expérimental utilisé est 
illustré sur la figure 1.17 (Skiker. 1995). 
13.2.4 Les approches numériques 
Il existe principalement deux méthodes numériques largement appliquées aux problèmes 
d'écoulement en milieux poreux : la méthode des différences finies et la méthode des éléments 
finis. La méthode des différences finies a connu dans ses débuts un grand intérêt. En effet, c'est à 
travers celle-ci que les plus grands développements ont été réalisés en matière de résolution des 
problèmes d'écoulements. Toutefois, cette méthode semble, à l'heure actuelle, moins utilisée par 
comparaison avec la méthode des éléments finis. 
Les premières applications de la méthode des éléments finis aux écoulements souterrains sont 
dues à Witherspoon et al. (1968), Javandel et Witherspoon (1968, 1969), Sandhu et Wilson 
(1969), Neuman et Witherspoon (1969) (cités par Neuman et Witherspoon, 1971a). Ces premiers 
travaux considéraient l'écoulement dans un milieu poreux saturé aux limites bien définies 
(absence de surface libre), la problématique de la prise en compte d'une surface libre ayant été 
abordée pour la première fois par Taylor et Brown (1967). 
L'application de la méthode des éléments finis aux problèmes d'écoulement en présence de 
surface libre a été introduite par Finn (1967), par Neuman et Witherspoon (1970) en régime 
permanent, et par Neuman et Witherspoon (1971a, 1971b) en régime transitoire. Ces travaux ont 
donné naissance à une première école de résolution des problèmes d'écoulement à surface libre. 
Cette approche assimile la surface libre à un front de saturation, qui constitue une limite 
mobile du domaine de l'écoulement. L'approche consiste à résoudre, dans le domaine saturé, 
l'équation générale qui régit l'écoulement en régime transitoire : 
- div [k.grad(h)] + S.dh/dt = 0 (1.3) 
où S désigne le coefficient d'emmagasinement, qui détermine physiquement la surface libre. 
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Figure 1.15 : Modèle de sol reconstitué pour l'étude des écoulements vers un drain (Zeller, 1954). 
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Figure 1.16 : Modèle de Hele-Shaw appliqué à l'étude des écoulements vers un tunnel (Chishaki 
et al., 1978). 
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Figure 1.17 : Dispositif expérimental développé au LCPC pour l'étude des écoulements vers les 
tunnels sur modèles centrifugés (Skiker, 1995). 
30 
La résolution de cette dernière équation est délicate, dans la mesure où l'une des limites du 
domaine de résolution n'est pas connue au départ. La surface libre pose de plus le problème d'être 
le lieu d'une double condition aux limites : charge hydraulique égale à la cote (i.e. 1^=0) et flux 
normal à la surface nu] (surface de courant). Cette double condition ne constitue pas une 
surdétermination mathématique, puisque cette frontière est une inconnue du problème. 
Le traitement numérique consiste à se fixer au départ de façon arbitraire la position de la 
surface libre, à lui imposer la condition de flux nul et à ajuster sa position à chaque itération de 
calcul (vérification de l'équation 1.3), en cherchant à satisfaire la condition de charge (h = rj, r¡ 
étant la cote de la surface libre). A chaque itération, le maillage est réadapté. Deux méthodes 
peuvent être employées. La première consiste à retirer du maillage les éléments situés au dessus 
de la surface libre (figure 1.18a). La deuxième méthode utilise un maillage déformable : le 
maillage se déforme pour pouvoir représenter, à chaque itération (ou pas de temps), le domaine 
saturé de l'écoulement (figure I.18b). 
Malgré les inconvénients qu'elles présentent, ces méthodes ont été largement utilisées 
(Cividini et Gioda, 1984 ; Cheng et Tsui, 1993). En milieu non-homogène, l'hétérogénéité de 
perméabilité a souvent pour conséquence d'entraîner des perturbations de la surface libre au 
voisinage des interfaces ; de plus, les techniques de déformation du maillage sont d'un emploi 
délicat en régime transitoire, quand il faut traiter des mouvements importants de la surface libre 
(Humbert, 1984). 
Du point de vue physique, ces méthodes négligent les écoulements de la partie non-saturée de 
l'aquifère au-dessus du front de saturation. Ces écoulements tendent à réalimenter la nappe. Pour 
pallier cet inconvénient, Neuman et Witherspoon (1971b) ont présenté un modèle dans lequel 
l'écoulement de la zone non-saturée est simulé par un débit surfacique imposé au niveau de la 
surface libre (figure Ll 8c). Cette approche a été initialement proposée par Boulton (1954). 
Mais l'approche qui est sans doute la plus rigoureuse consiste à considérer la continuité de 
l'écoulement entre les zones saturée et non saturée de l'aquifère. Les premiers travaux dans ce 
domaine sont dus à Rubin (1968), à Taylor et Luthin (1969) et à Freeze (1967, 1969), qui ont 
utilisé la méthode des différences finies. La première application de la méthode des éléments 
finis à ce problème est due à Neuman (1973). Ces travaux ont constitué les bases du calcul par 
l'approche dite "saturé - non saturé". 
Dans le cadre de cette approche, Sa plupart des schémas numériques utilisent l'équation 
monophasique de Richards (1931) pour le traitement des écoulements en présence de surface 
libre. Cette équation permet de préserver la continuité de l'écoulement entre les zones saturées et 
non-saturées, et de gérer le mouvement de ia surface libre à travers des fonctions mathématiques 
bien établies dans l'hydraulique des sols (figure 1.18d). 
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C'est cette approche qui a été suivie pour modéliser les écoulements en milieux poreux en 
présence de surface libre dans le code de calcul par éléments finis du Laboratoire Central des 
Ponts et Chaussées CESAR-LCPC (Chapitre II). Toutefois, elle ne sera pas abordée dans le 
présent chapitre, dans la mesure où elle n'a fait, à ce jour, l'objet d'aucune application aux 
ouvrages souterrains. 
Enfin, ce bref exposé des approches numériques, expérimentales ou analytiques dont dispose 
l'ingénieur pour étudier l'écoulement vers un ouvrage souterrain nous permet d'appréhender les 
avantages et les limites des méthodes de calcul recueillies dans la littérature que nous présentons 
dans la troisième partie de ce chapitre. 
Figure 1.18 : Traitement numérique de la présence d'une surface libre. 
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1.4. Calcul des écoulements vers les tunnels - Revue des travaux antérieurs 
1.4.1 Introduction 
Un certain nombre de travaux ont été consacrés à l'étude des écoulements vers les tunnels. 
Différentes approches sont utilisées pour proposer des méthodes de calcul pour l'estimation des 
conséquences des écoulements vers une galerie souterraine. Les principales caractéristiques de 
ces méthodes sont données dans le tableau 1.2. Elles considèrent pratiquement toutes le problème 
de l'écoulement des eaux vers une galerie circulaire d'axe horizontal, supposée perméable. 
Compte tenu des similitudes entre ce problème et celui de l'écoulement vers un drain horizontal, 
nous avons étendu notre recherche bibliographique aux travaux effectués pour les drains 
agricoles. 
Les conditions de calcul et les paramètres sont rappelés sur la figure 1.19 : la galerie, de 
diamètre D, se situe dans un massif de perméabilité k, sous une couverture de terrain C, la 
profondeur du substratum imperméable par rapport à l'axe de l'ouvrage étant égale à B ; la charge 
hydraulique initiale (avant la réalisation de la galerie) est égale à H0 par rapport au niveau de 
l'axe du tunnel, soit : 
par rapport au niveau du substratum. 
La plupart de ces méthodes sont basées sur des travaux analytiques, s'appuyant sur des 
hypothèses de calcul simplificatrices ; quelques-unes, toutefois, se présentent sous la forme 
d'abaques de calcul, obtenus à partir de travaux expérimentaux sur modèles réduits, ou d'études 
paramétriques issues de calculs par éléments finis. Ces méthodes sont surtout destinées à estimer 
le débit entrant dans la galerie et le rabattement de la nappe en régime permanent. Certains 
travaux ont également été consacrés à l'étude des phénomènes transitoires pour caractériser 
l'évolution des écoulements dans le temps. 
1.4.2 Description des méthodes de calcul 
Cette section est divisée en deux parties. La première partie concerne les méthodes traitant des 
écoulements en régime permanent, qui correspond à l'équilibre hydraulique du massif entre le 
flux sortant (par la paroi perméable du tunnel) et le flux rentrant par réalimentation de l'aquifère. 
Cette condition caractérise les écoulements à long terme. 
La deuxième partie, quant à elle, décrit les travaux consacrés à l'étude du régime transitoire, 
qui caractérise à court et moyen termes l'évolution des écoulements vers le tunnel dans le temps 
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(a) Conditions géométriques du massif 
Paramètres de soi 
k : coefficient de perméabilité 
S : coefficient d'emmagasinement 




(b) Paramètres de calcul 
Figure 1.19 : Conditions géométriques du tunnel (a) et paramètres de calcul (b). 
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Deux cas de figure ont été considérés : une nappe à surface libre (nappe dont le niveau 
piézométrique peut varier dans le temps ou dans l'espace) et une nappe à niveau constant, due à 
une réalimentation continue du toit de î'aquifère ; cette dernière peut correspondre au cas d'une 
traversée sous-marine ou sous-fluviale. 
1.4.2.1 Ecoulements en régime permanent 
Cas d'une nappe à surface libre 
Comme le montre le tableau 1.2, le cas d'une nappe à surface libre a fait l'objet d'un nombre 
important de travaux. Les méthodes basées sur l'approche analytique utilisent, pour la plupart, les 
hypothèses de Dupuit (1863), qui correspondent en toute rigueur (figure I.20) à un écoulement 
plan vers une tranchée drainante de rayon d'action L, et maintenue à un niveau de charge h«, par 
rapport au substratum. Dans le cas d'une nappe s'étendant de part et d'autre de la tranchée, ces 
hypothèses permettent d'obtenir, de manière immédiate, une estimation du débit recueilli dans la 
galerie : 
Q = k ( h o 2 - h p V L (1.4) 
Cette expression a été proposée par Bear (1979). Le calcul permet aussi de donner l'équation de 
la surface libre : 
Tf = hp2 + (h 0 2 -h p 2 )x /L , (1.5) 
T) représentant le niveau de la surface libre par rapport au substratum et x la distance au plan 
médian du tunnel. 
Cette méthode de calcul approchée a été reprise pour mieux tenir compte des conditions 
réelles de l'écoulement aux abords de la galerie et permettre de traiter des configurations 
particulières, susceptibles d'être rencontrées dans la pratique. Par exemple, Averjanov (1949) 
s'est intéressé au cas d'un tunnel drainant, situé à proximité d'une rivière ; Romanova (1956) a 
traité le problème d'un tunnel construit entre deux rivières maintenues à des niveaux de charge 
différents. 
La méthode de Romanov (1959), qui s'applique également au cas d'un tunnel compris entre 
une nappe de charge h¡, située à une distance L¡, et une nappe de charge hj, située à une distance 
L,, décompose le massif où se produit l'écoulement en trois secteurs (figure 1.21) : les deux 
premiers secteurs correspondent aux deux parties de chaque nappe situées au-dessus du niveau de 
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Figure 1.20 : Hypothèses de Dupuit. 
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Figure 1.21 : Conditions considérées par Romanov (1959). 
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Le débit recueilli par le tunnel est égal à la somme des débite provenant de chacun des trois 
secteurs : 
Q = Q, + Q2 + Q3 (1.6) 
Les expressions suivantes sont obtenues pour les trois contributions au débit : 
Q, = k [(h, - hpj* - (hp - B)2] / 2L, (Í.7) 
Q2 = k[(h2-hp)2-(hp-B)2] /2L2 (1.8) 
Q3 = TI k [(h, + h2)/2 - hp] / [ lg (2B/7iD) + nh^/BÇL^U)] (1.9) 
Cette méthode peut être utilisée pour estimer le débit dans un tunnel situé dans une nappe de 
charge initiale h0 par rapport au substratum, une fois donnés la distance d'influence L du tunnel et 
le niveau de nappe h dans le tunnel : 
Q = k ^ - h Z - G y B ) 2 ] / ! + îik(ho -hp)/[lg(2B/7iD)+iiL/2B] (ï. 10) 
Par ailleurs, Shimogami et al. (1989) proposent une méthode pour le calcul du débit 
d'écoulement vers un tunnel en cours de construction à l'aide de deux expressions. La première 
expression fournit une estimation du débit d'écoulement vers les parois perméables du tunnel en 
coupe transversale (figure I.22a) ; celle-ci se met sous la forme : 
Q - 27ik (H0-ATIP) / In [4(H0-Ar|p)^] (1.11) 
ÀT|p représentant le rabattement de la nappe en régime permanent. 
La deuxième expression concerne l'écoulement en coupe longitudinale (figure I,22b). le débit 
drainé par le front de taille étant donné par l'expression : 
Q - 0,5nk.H0.Arjp / In [La/Dj (I.12) 
où La désigne le rayon d'action de l'écoulement à l'avant du front de taille. 
De nombreux travaux ont, par ailleurs, été réalisés dans le domaine agricole pour étudier le 
débit intercepté par des drains horizontaux et l'incidence du drainage sur la nappe : analogie 
électrique (Childs, 1946), analogie visqueuse de Hele-Shaw (Curtet et Ruby, 1960, Curtet et al., 
1964), études expérimentales sur des massifs de soi reconstitués ; cette approche a été utilisée par 
Zelîer (1954), Donnan (1959), Keller et Robinson (1959). Ces derniers ont établi, à partir d'une 
série d'expériences effectuées sur des modèles de sols reconstitués, une méthode empirique de 
calcul permettant de déterminer le débit Q recueilli par le drain. La méthode se présente sous la 
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forme d'abaques donnant le rapport Q/kh0 en fonction de L/h0 et B/ho (figure 1,23) ; elle permet 
également de tenir compte de l'inclinaison éventuelle du substratum imperméable par rapport à 
l'horizontale. 
Par ailleurs, les expériences sur modèles de sable de Zelier (Î954) ont permis d'établir des 
abaques pour le calcul du débit Q et du niveau piézométrique de la nappe r\0 au niveau de l'axe 
du drain, en fonction de la charge hd imposée au niveau du drain. Ces abaques sont présentés 
sous forme adimensionnelle sur la figure I.24. 
D'autre part, Zelîer (1954) a développé une expression pour le calcul du débit d'écoulement 
dans le cas d'une faible dépression du niveau piézométrique. Cette expression se met sous la 
forme : 
Q = k.[r,0-hd] / {In [tg ( 2*8 /4^ )] + In [7tD/8r,0]} (1.13) 
Toutefois, les méthodes de Zeiler (1954) et Kelier-Robinson (1959) ne considèrent pas 
l'influence du diamètre du drain, ce qui peut présenter quelques inconvénients pour des 
applications à des calculs d'écoulements vers des tunnels. 
Dans le domaine numérique, différents travaux ont conduit à proposer des méthodes pour le 
calcul des écoulements vers les tunnels en régime permanent. Ces approches sont dues à 
Chishaki et Yang (1977), Sato (1983) et Descoeudres et Rybisar (1987). 
La méthode de Chishaki et Yang (1977) repose sur une étude paramétrique effectuée à partir 
de calculs par éléments finis, pour un demi-tunnel circulaire de 10 m de diamètre. Le débit Q 
recueilli dans le tunnel et le rabattement An de la nappe sont déterminés à partir d'abaques 
donnant Q/k en fonction de Ho2/L et An en fonction de HQ/L, des corrections étant appliquées 
pour tenir compte de la distance B entre l'axe du tunnel et le substratum (figure I.25). 
La méthode de Sato (1983) est basée sur une analyse de l'équilibre hydraulique autour d'un 
tunnel drainant, tenant compte d'un taux d'infiltration de surface f. Elle permet de calculer le 
débit Q, ainsi que le niveau moyen rje de la nappe après rabattement à partir d'abaques donnant 
Q/2kL et rje/B en fonction de f/k et L/B (figure 1.26). Les prévisions de calculs sont proches des 
résultats d'essais sur modèles de Hele-Shaw (Sato et lizawa, 1983). 
Descoeudres et Rybisar (3987) ont utilisé la méthode des relaxations de Southwell pour 
proposer un abaque donnant la position de la nappe en fonction des rapports adimensionneîs 
B/D, HQ/D et Hd/D, où Hd représente la charge appliquée au niveau du tunnel (figure I.27). Dans 
le cas où cette charge est égale à la cote (tunnel maintenu à la pression atmosphérique), le niveau 
de la nappe peut être défini par la relation : 
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Figure 1.26 : Méthode de Sato (1983). 
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Figure 1.27 : Méthode de Descoeudres et Rybisar (1987). 
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Par ailleurs, Descoeudres et Rybisar (1987) ont pu obtenir, à partir de résultats numériques, 
une expression du débit qui s'écrit : 
Q = k.(H0-Hd).(l+ 3B/(H0+B)). H^L (1.15) 
Parallèlement, ils ont étudié l'influence de la profondeur du substratum, d'une part, et d'autre 
part, celle d'un anneau autour du tunnel de faible perméabilité par rapport au sol ; ils ont étudié 
leur influence sur le débit d'écoulement vers l'ouvrage et le niveau piézométrique de la nappe. 
Les travaux de Descoeudres et Ry bisar (1987) abordent également l'écoulement vers le front de 
taille d'un tunnel en conditions tridimensionnelles par la méthode des éléments finis. 
Cas d'une nappe à niveau piézométrique constant 
Dans ce domaine, un certain nombre de méthodes ont été développées pour l'estimation du 
débit entrant dans une galerie souterraine. En particulier, l'expression du débit donnée par la 
méthode de Polubarinova-Kochina (1962) a été établie pour un drain, placé dans un massif 
homogène ; la nappe se situe à une hauteur H' au-dessus de la surface du terrain naturel, ce qui 
signifie que la charge hydraulique initiale par rapport au niveau de l'axe du drain est égale à : 
H0=C + D/2 + H' (1.16) 
Le débit obtenu se met sous la forme : 
Q = 2uk Ho / ln[ 4(H0-H') / D ] (1.17) 
pour un demi-espace homogène, et : 
Q = nie H0 / ln[ 4(H0-H') / TID ] (1.18) 
dans le cas d'un drain semi-circulaire, reposant sur un substratum imperméable (B=0). 
Dans le domaine des tunnels, Goodman et ai. (1965) proposent l'équation suivante du débit 
d'écoulement vers un tunnel situé dans un massif limité par le bas par un substratum 
imperméable : 
Q = 2;ik H0 / in (4C/D + 2) (1.19) 
Carosso et Giani (1989) ont proposé une relation similaire mais pour un tunnel situé dans un 
massif semi-infini et recouvert d'un anneau de revêtement de perméabilité différente de celle du 
terrain. Cette relation s'écrit : 
Q = 27rk H0 / (In R, + k/k, In L) (1.20) 
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où R[ et k¡ représentent respectivement le rayon du tunnel et la perméabilité du revêtement et L, 
le rayon d'action du tunnel. 
Par ailleurs, Zhang et Franklin (1993) ont établi une expression du débit qui tient compte de la 
variation de la perméabilité du sol avec la profondeur. Elle est issue de transformations par séries 
de Fourrier et basée sur une relation exponentielle entre la variation du coefficient de 
perméabilité et la profondeur ; elle s'écrit : 
27ck s .Y /yw .exp[Y /Y , .A.(C-D/2)] .[exp(Y w /Y ,-A.H0)- 1] 
A.[Be0{AD/4} - Be0{A(C-D/2)}] 
avec : 
ym = poids volumique du sol saturé, 
y' = poids volumique du sol déjaugé, 
yw = poids volumique de l'eau, 
kj = coefficient de perméabilité du sol au niveau de la surface, 
A = taux de variation du logarithme népérien de la perméabilité en fonction de la profondeur, 
Be0 = fonction de Bessel d'ordre 0, du second degré. 
Chishaki (1984) a étudié, à l'aide de calculs par éléments finis, le cas d'un demi-tunnel 
circulaire, de 10m de diamètre, reposant sur un substratum imperméable. Ses résultats sont 
présentés sous forme d'abaques donnant le débit dans la galerie en fonction de la charge H0 et de 
la hauteur de la nappe au-dessus de la surface du sol H' (figure I.28). 
L'étude de Fitzpatrick et al. (1981) est également basée sur la méthode des éléments finis. Elle 
repose sur une analyse du réseau d'écoulement autour du tunnel. Ce calcul permet de déduire le 
débit recueilli dans le tunnel et le rayon d'action de l'écoulement. Les résultats sont présentés 
sous forme adimensionnelle sur la figure 1.29. 
Les travaux de Rat (1968, 1973) ont été développés dans le cadre d'études effectuées pour le 
tunnel sous la Manche. Us sont basés sur l'application de la théorie des transformations 
conformes et de la théorie des images. Cette approche permet de donner une estimation du débit 
dans la galerie et de la répartition des charges hydrauliques dans le terrain. Plusieurs cas de 
figures ont été étudiés : demi-espace infini, distance finie au substratum imperméable, massif bi-
couche de perméabilités différentes. Les calculs ont également été effectués pour un niveau 
piézométrique se situant à une hauteur H' par rapport au sommet de la couche aquifère. Pour le 
cas d'un massif limité par un substratum imperméable, le débit dans la galerie se met sous la 
forme : 
Q - 2TC1CH0 / ln{[8(C+D/2+B)/7cD].tg [it(H0-H')/ 2(C+D/2+B)]} 0-22) 
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Figure 1.29 : Méthode de Fitzpatrick et al. (1981). 
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Rat (1973) s'est égaieraient intéressé au problème des conditions aux limites à prendre en 
compte au niveau du tunne! dans les calculs d'écoulement, les méthodes approchées faisant 
généralement une hypothèse de charge constante ou nulle alors que c'est en réalité la pression 
interstitielle qui est imposée sur le bord du tunnel. Rat (1973) a proposé plusieurs solutions 
permettant d'approcher cette condition ; la précision de ces solutions est d'autant meilleure que le 
tunnel est profond. 
Rat (1973) a aussi étudié le problème de l'écoulement au front de taille d'un tunnel en cours de 
construction. Les calculs permettent d'obtenir une distribution approchée des lignes 
équipotentieiles (figure 1.30). Cette méthode a également été utilisée pour évaluer les incidences 
sur les écoulements, de la rencontre d'une faille en cours de creusement. Des calculs de ce type 
ont également été effectués par Chishaki et Yang (1977), mais pour une nappe à surface libre. 
L'approche de Rat en coupe transversale a, par ailleurs, été étendue par Cassan (1979), aux cas 
de cavités multiples (figure 1.31). Deux conditions ont été analysées : toit de la nappe à l'intérieur 
du massif et toit de la nappe au-dessus du terrain encaissant. Il a étudié aussi le cas d'un tunnel 
situé dans un massif constitué de trois couches. L'étude a été conduite selon deux méthodes : 
intégration de l'équation de Laplace et théorie des images ; les deux approches conduisent à la 
même solution pour l'expression du débit en régime permanent. 
Toutefois, et comme nous avons pu le voir dans l'analyse des observations in situ, le régime 
permanent n'est presque jamais obtenu, notamment dans le cas des sols fins. Une étude plus 
adaptée des écoulements hydrauliques vers les tunnels consisterait à considérer leur évolution 
transitoire. 
1.4.2.2 Ecoulements en régime transitoire 
Le tableau 1.2 montre que certains travaux ont été consacrés à l'étude du régime transitoire des 
écoulements. Dans le cas d'une nappe en charge, les seuls travaux sont dus à Rat (1973). 
Rat (1973) a effectué une étude détaillée, destinée à caractériser le temps de stabilisation du 
débit vers un tunnel creusé dans un massif homogène en présence d'une nappe captive. Le temps 
de stabilisation est estimé à partir de calculs en conditions simplifiées, dans le cas d'un cylindre 
circulaire infini d'axe parallèle au toit de la nappe, d'une part, et dans le cas d'une sphère, d'autre 
part. Les temps de stabilisation obtenus varient entre tp=l,27.H02 (ct+nß)/k et tp=2.H02(a+nß)/k, 
où a représente la compressibilité du squelette solide du sol, ß la compressibilité de l'eau et n la 
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Figure 1.31 : Théorie des images appliquée au cas de tunnels multiples (Cassan, 1979). 
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Cas d'une nappe à surface libre 
De nombreux auteurs ont considéré l'évolution des écoulements dans le cas d'une nappe à 
surface libre. En particulier, Sato (1983) a proposé l'expression suivante du débit Q(t) recueilli 
par unité de longueur de tunnel : 
Q(t) = Q0.e-kt/2L + 2Lf (1.23) 
où Q0 représente le débit initial dans la galerie, en l'absence d'infiltrations et f le taux 
d'infiltration en surface. Cette expression s'appuie sur une analyse de l'équilibre hydraulique du 
massif encaissant. Elle correspond au cas d'une nappe à surface libre mais tient compte d'un 
éventuel taux de réalimentation en surface f. 
Cette étude a été complétée par une analyse du problème d'écoulement par la méthode des 
différences finies et des essais sur modèles réduits de Hele-Shaw (Sato et lizawa, 1983). Les 
deux approches (numérique et expérimentale) conduisent à des résultats en cohérence avec la 
fonction exponentielle décroissante donnée par l'analyse d'équilibre hydraulique. La figure I.32 
représente l'évolution du débit dans le temps. 
On peut remarquer une rupture de pente dans la courbe d'évolution du débit dans le temps 
(figure 1.32) : cette cassure se produit à l'instant où le niveau de la nappe atteint la clé du tunnel, 
ce qui provoque une diminution importante du débit descendant vers la galerie (Sato et lizawa, 
1983). 
La forme exponentielle décroissante de l'évolution dans le temps du débit vers le tunnel est 
confirmée par les travaux de Chishaki et al. (1978). Leurs conclusions s'appuient sur une 
modélisation numérique de l'écoulement vers un demi-tunnel circulaire, pour une nappe à surface 
libre. L'expression obtenue pour le débit Q(t) traversant la galerie à l'instant t peut se mettre sous 
la forme : 
Q(t) = (Qo-Qp)-e-akt +QP (î-24) 
où Q0 et Qp représentent respectivement les débits initial et d'équilibre, a étant un paramètre 
homogène à l'inverse d'une longueur. 
Chishaki et al. (1978) donnent également une expression du rabattement de la nappe : 
ATi(t) = - Arjp.e -b k i +Ar|p (1.25) 
où AT| est le rabattement à l'équilibre et b un paramètre homogène à l'inverse d'une longueur. 
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Tout comme Sato (1983), Chishaki et al. (1978) ont confronté leurs solutions aux résultats 
obtenus à partir d'essais sur modèles de Hele-Shaw. La figure 1.33 présente un abaque donnant 
les évolutions dans le temps du débit et du rabattement de nappe pour un tunnel semi-circulaire 
de 10m de diamètre, en fonction de la hauteur initiale de la nappe et du rayon d'action du tunnel. 
Un troisième abaque permet la prise en compte de la profondeur du substratum imperméable. 
Chishaki et al. (1978) ont, par ailleurs, étudié l'influence de l'anisotropie de perméabilité du 
terrain et de la présence d'une zone injectée autour du tunnel sur l'évolution des écoulements vers 
la galerie. 
Thunvik et Braester (1977) ont effectué une étude similaire pour un tunnel de forme 
rectangulaire (rapport hauteur-largeur égal à 1,5). Les résultats des calculs ont permis d'établir 
des abaques pour caractériser l'évolution du débit et du rabattement dans le temps en fonction de 
la position du tunnel dans l'aquifère (figure 1.34). 
Par ailleurs, Goodman et al. (1965) ont proposé une méthode analytique approchée pour 
déterminer pas à pas l'évolution du débit en fonction du temps et de l'avancement du tunnel. Il en 
découle une expression de l'évolution du débit et du rayon d'action du tunnel, qui se mettent 
respectivement sous la forme 
Q(t) = V2n7kH[73Ü{jy (I.26) 
et 
L(t) = JókH0t7nitj^ (Ï.27) 
où ne est la porosité effective du sol et cpt un facteur de forme, fonction de la partie du tunnel 
située sous le niveau de la nappe, à chaque pas de temps. 
Goodman et al. (1965) se sont également intéressés à l'influence de la vitesse de progression 
d'un tunnel dans une zone perméable sur les débits recueillis dans la galerie. Leur étude 
comprend notamment des essais sur modèles réduits, l'avancement du tunnel étant simulé par le 
fonçage d'un tube métallique perforé dans un massif de sable. La figure 1.35, où sont représentés 
les débits cumulés recueillis dans le tunnel pour deux essais différents, permet de mettre en 
évidence l'influence de la vitesse d'avancement du tunnel sur l'évolution des débits. 
Goodman et al. (1967) ont. par ailleurs, étudié numériquement le problème des venues d'eau 
vers le front de taille d'un tunnel pénétrant dans une zone de forte perméabilité. 
Enfin, il est utile de signaler l'étude de Polubarinova-Kochina (1962), consacrée à 
l'écoulement vers des drains et basée sur la méthode des transformations conformes ; cette étude 
a conduit à une estimation de l'évolution dans le temps du débit recueilli dans le cas d'une nappe 
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Figure 1,32 : Evolution du débit dans un tunnel (Sato et Iizawa, 1983). 
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Figure 1.35 : Evolution du débit entrant dans le tunnel pour deux vitesses d'avancement 
différentes (issue des résultats expérimentaux de Goodman et al., 1965). 
1.4.3 Commentaires 
Les méthodes de calcul présentées dans la section précédente peuvent permettre à l'ingénieur 
de réaliser une première étude des écoulements susceptibles de se produire autour d'un tunnel. 
Ces méthodes ont toutefois des limites, qui doivent être prises en compte aussi bien dans le 
choix de la méthode de calcul adapté au problème que dans l'interprétation des résultats qu'elle 
présente. 
En effet, chacune des méthodes de calcul a été développée sur la base : 
- d'un certain nombre d'hypothèses (massif isotrope, écoulement plan, régime permanent ou 
transitoire, etc.), 
- pour certaines conditions (nappe en charge nappe à surface libre, tunnel profond ou peu 
profond, etc.), et 
- sur la base de différentes modélisations (numériques, expérimentales ou analytiques). 
Ces méthodes peuvent être plus ou moins représentatives du problème posé selon les 
conditions du site étudié et la situation des travaux dans l'ouvrage. 
Par ailleurs, les approches analytiques font appel à un certain nombre d'approximations, 
notamment dans le cas de l'existence d'une surface libre. Les modélisations expérimentales ne 
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permettent pas forcément une reproduction fine du problème : toutes ies règles de similitude ne 
peuvent être simultanément vérifiées dans l'expérience. Les modélisations numériques ont 
également des limites liées à la représentativité du modèle d'éléments finis par rapport aux 
conditions réelles d'un site et à la représentativité des équations introduites par rapport à la 
physique du problème. 
A cause de ces limites, l'ingénieur doit considérer aussi bien les bases et les hypothèses de 
chaque méthode de calcul que les conditions in situ de l'ouvrage, pour pouvoir choisir la méthode 
adaptée à son problème. 
L5 Conclusions 
Ce chapitre a permis de cemer les problèmes liés aux écoulements induits par le creusement 
d'un tunnel dans un terrain aquifère et d'exposer les méthodes de calcul existantes dans la 
littérature pour l'étude de ces écoulements. 
L'analyse des observations de chantiers publiés dans la littérature a montré que la nature des 
problèmes pouvant être engendrés par la présence de l'eau dépend de la méthode d'exécution 
adoptée, de ¡a position du tunnel dans le massif et des conditions hydrogéologiques qu'il 
rencontre. 
Dans le cas d'un creusement à front ouvert et non pressurisé, l'écoulement des eaux vers la 
galerie peut induire des débits excessifs recueillis dans la zone de travail, l'instabilité du front de 
taille et/ou la chute des pressions interstitielles dans le massif ; l'écoulement peut également 
provoquer le rabattement du niveau piézométrique de la nappe selon les conditions 
hydrogéologiques du site. 
Dans ie cas d'une méthode d'exécution avec pressurisation du front, généralement utilisée 
dans les terrains meubles, ce sont des surpressions d'eau qui peuvent se développer dans le 
massif ; la dissipation de ces pressions dans le temps peut induire des tassements importants de 
consolidation. 
L'écoulement des eaux vers une galerie peut aussi induire des problèmes au niveau local : 
rupture en radier, érosion de la structure de certaines couches meubles, lessivage de joints dans le 
cas des roches fracturées ; les éléments de soutènement en béton ou en acier peuvent également 
être affectés par l'eau. 
Les dispositions adoptées sur les chantiers de tunnels pour atténuer, voire éviter, les 
problèmes induits par l'écoulement d'eau peuvent être classées, selon le principe sur lequel ces 
dispositions sont basées, en deux catégories : 
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- des dispositions de drainage qui visent à dévier le cheminement de l'eau pour la collecter 
dans des ouvrages annexes (drainage au front de taille à l'avancement, tunnel pilote , drainage par 
puits, etc.) ; 
- des dispositions d'imperméabilisation qui visent à réduire l'impact du creusement sur le 
régime hydraulique du massif (pose rapide du soutènement, utilisation de géosynthétiques 
étanches, injections des pores ou des fissures, congélation du massif, etc.). 
Le choix d'une disposition adaptée dépend de la profondeur du tunnel sous la nappe et de la 
perméabilité des terrains en place et de leur stratification ; l'efficacité d'une disposition 
particulière dépend de l'ampleur des écoulements pouvant se développer autour de l'ouvrage. 
Pour évaluer l'amplitude de ces écoulements, l'ingénieur dispose d'un certain nombre de 
méthodes qui peuvent être directement mises en oeuvre ; ces méthodes ont été présentés dans la 
seconde partie de ce chapitre. Ces méthodes permettent d'évaluer le débit convergeant vers la 
galerie et l'éventuel rabattement du niveau de la nappe ; certaines étudient le problème en régime 
permanent, d'autres en régime transitoire. 
Ces méthodes ont toutefois des limites, qui doivent être prises en compte dans l'interprétation 
des résultats qu'elles peuvent présenter pour un cas pratique. En effet, ces méthodes étudient, 
dans leur majorité, le problème en conditions bidimensionnelles en supposant un terrain 
homogène, de perméabilité isotrope ; elles ne permettent pas de considérer ni l'hétérogénéité d'un 
massif ni l'aspect tridimensionnel que présente l'écoulement autour d'un tunnel en cours de 
creusement. 
De plus, ces méthodes sont basées sur différentes approches analytiques expérimentales ou 
numériques qui sont limitées de par leurs hypothèses de bases (approches analytiques) et de par 
le degré de représentativité que présente le modèle par rapport aux conditions réelles des 
écoulements dans un massif (approches expérimentales ou numériques) ; elles ne permettent 
notamment pas de considérer l'écoulement qui se produit au-dessus du niveau piézométrique. 
D'un autre côté, ces méthodes ne peuvent pas donner d'indications sur la distribution des 
pressions interstitielles autour de l'ouvrage ni sur l'ampleur des gradients à la sortie. L'application 
de la méthode des éléments finis permet une étude plus fine. 
De ce fait, la première partie de notre travail a visé d'analyser, à l'aide du code de calcul par 
éléments finis CESAR-LCPC, les écoulements hydrauliques autour d'un tunnel situé dans 
différentes configurations particulières afin de mieux appréhender l'impact du creusement d'un 
tunnel dans un massif aquifère et d'évaluer le rôle des différents aspects du massif et celui des 





ANALYSE DES ÉCOULEMENTS AUTOUR D'UN TUNNEL PAR LA MÉTHODE DES 
ELEMENTS FINIS A L'AUDE DU LOGICIEL CESAR-LCPC 
II. I Introduction 
Le chapitre précédent a permis de mettre en évidence l'importance des effets hydrauliques 
dans le creusement de tunnels en terrains aquifères et d'exposer les méthodes de calculs 
développées pour l'étude de ces phénomènes. 
Le présent chapitre est consacré à l'application de la méthode des éléments finis à l'étude de 
ces écoulements en conditions bidimensionnelles, d'une part, et en conditions 
tridimensionnelles pour le cas d'un tunnel peu profond creusé à front de taille ouvert, d'autre 
part. Les calculs ont été réalisés à l'aide du code CESAR-LCPC, en utilisant le module NSAT 
qui permet de traiter les écoulements en présence d'une surface libre. 
L'étude présentée dans ce chapitre visait à comparer les caractéristiques de l'écoulement 
obtenues par le calcul avec les phénomènes généralement observés sur les sites de tunnels. 
Les résultats obtenus en conditions bidimensionnelles sont comparés à ceux donnés par les 
méthodes de calcul approchées issues de la recherche bibliographique. Les calculs 
tridimensionnels considèrent les caractéristiques de l'écoulement vers un tunnel en cours de 
construction. 
L'étude a porté aussi sur l'influence de certaines conditions usuelles des massifs naturels 
(anisotropic de perméabilité, hétérogénéité du terrain), et le rôle de la perméabilité du 
revêtement dans l'écoulement autour d'un tunnel. 
Les premiers calculs sont réalisés en considérant le régime permanent de l'écoulement. 
Dans un second temps, des modélisations en régime transitoire ont permis d'étudier l'évolution 
des phénomènes dans le temps. 
Certains résultats du travail présenté dans ce chapitre ont déjà été publiés par ailleurs (Leca 
et al., 1993 ; Atwa et Leca, 1994 ; Atwa et al., 1994). 
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n.2 Le progiciel CESAR-LCPC et ses sous-programmes de diffusion 
Le progiciel CESAR-LCPC permet de modéliser un grand nombre de problèmes du génie 
civil. Il se compose de trois programmes : CESAR, code général de calcul par la méthode des 
éléments finis ; MAX, pré-processeur qui prépare le maillage et crée les fichiers des données ; 
et PEGGY, post-processeur qui permet l'interprétation des résultats de CESAR et la 
réalisation de documents graphiques (figure II.l). 
Le code de calcul CESAR est constitué de deux séries de sous-programmes appelés 
communément : modules, La première série de modules permet de constituer les bases d'un 
calcul par éléments finis à savoir les tableaux des coordonnées de noeuds (module COOR), 
des éléments (ELEM), des conditions aux limites (COND) et des chargements (CHAR). 
La résolution numérique du problème posé est, quant à elle, effectuée à l'aide de l'un des 
modules dits "d'exécution" qui constituent la deuxième série des sous-programmes de 
CESAR. Ces modules d'exécution peuvent être classés selon la nature physique du problème 
traité en quatre familles principales : problèmes mécaniques en statique, problèmes 
mécaniques en dynamique, problèmes de diffusion et problèmes couplés mécanique-diffusion. 
Pour la résolution de ces différents types de problèmes, CESAR possède une bibliothèque 
complète d'éléments finis, qui sont classés en famille, en fonction du caractère bidimensionnel 
ou tridimensionnel du problème, de sa nature (mécanique, diffusion....) et des hypothèses 
locales du comportement (linéaire ou non-linéaire). Différents modules permettent de traiter 
les problèmes de diffusion dans CESAR ; ceux-ci sont rappelés dans le tableau II.l. 
Les modules DTLI et DTNL permettent de résoudre un problème d'écoulement à travers un 
milieu poreux avec limites fixes. Un écoulement avec surface variable peut être simulé à l'aide 
des modules SURF et NSAT. 
Le module SURF permet de déterminer les caractéristiques d'un écoulement à surface libre 
à l'état stationnaire en milieu poreux plan. Il est basé sur un maillage d'éléments finis 
triangulaires spéciaux, conçus pour être partagés en deux régions : la première, où la pression 
d'eau est positive, est considérée comme saturée et de perméabilité finie, et la deuxième, où la 
pression d'eau est négative, est considérée sans eau et sans écoulement. 
Tableau II.l : Les modules de diffusion de CESAR-LCPC 
Module Fonction 
DTLI Résolution d'un problème de diffusion transitoire linéaire 
DTNL Résolution d'un problème de diffusion transitoire non linéaire. 
SURF Résolution d'un problème d'écoulement pian en milieux 
poreux avec surfaces libres dans îe cas stationnaire. 
NSAT Résolution d'un problème d'écoulement en milieux poreux 
saturés et non-saturés en régime permanent et transitoire. 
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Toutefois, le module NSAT est mieux adapté à l'analyse des problèmes d'écoulements 
souterrains avec surface libre. Ce module permet notamment de décrire les écoulements dans 
l'ensemble du massif tout en considérant la continuité entre les zones saturées et non-saturées. 
Il permet par ailleurs d'étudier aussi bien l'évolution des caractéristiques de l'écoulement dans 
le temps en régime transitoire que la résolution du problème en régime permanent. La 
formulation théorique du module est basée sur l'approche monophasique de Richards (1931) 
qui généralise l'équation de l'écoulement aux zones de pressions d'eau positives et négatives. 
Les éléments de discrétisation adaptés à NSAT constituent la famille 25 des éléments de 
CESAR ; elle comporte des éléments bidimensionnels (triangulaires et quadrilatères) et 
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Figure II. 1 : Organisation de CESAR-LCPC. 
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IÏ.3 Traitement numérique de l'écoulement avec surface libre dans CESAR-LCPC 
par l'approche monophasique 
L'approche monophasique (Richards, 1931) repose sur une description phénoménologique 
simple des écoulements en milieux saturés et non-saturés ; elle est fondée sur la généralisation 
du concept d'écoulement en milieu saturé au cas des sols non-saturés. Cette généralisation est 
issue de constatations expérimentales bien établies en hydraulique des sols non-saturés, qui 
vérifient la relation entre la teneur en eau et ia pression négative, d'une part, et entre la 
pression négative et la perméabilité du sol, d'autre part. 
L'approche considère que les pores d'un sol non-saturé sont occupés par une certaine 
quantité d'eau et par l'air qui forme une phase continue avec l'atmosphère. L'air est, de ce fait, 
continuellement soumis à la pression atmosphérique et le problème se résume à l'étude de 
l'écoulement d'une seule phase : l'eau. 
De ce dernier principe, découle la généralisation de l'équation de conservation de la masse 
d'eau pour représenter la continuité de l'écoulement dans un milieu à teneur en eau variable ; 
cette équation s'écrit : 
- div [v] + f = Q (IM) 
où v est le vecteur vitesse d'écoulement, 9 la teneur en eau volumique, et Q un débit 
volumique provenant d'une éventuelle alimentation extérieure ou éventuelle perte d'eau. 
Richards (1931) a également montré expérimentalement qu'il était possible de décrire 
l'écoulement en milieu non-saturé par une généralisation de la loi de Darcy de la forme : 
v = k,{uw).k.grad(k) (II.2) 
où h est la charge hydraulique, k_ le tenseur de perméabilité du sol saturé et k/i^) ia 
perméabilité relative de la partie non saturée du massif (rapport entre la perméabilité du sol 
non saturé soumis à une certaine pression négative u^ et la perméabilité du sol saturé). 
En supposant le fluide incompressible et le squelette solide indéformable, la combinaison 
des relations (II. 1) et (II.2) et l'hypothèse d'une relation univoque entre la teneur en eau et la 
pression négative du sol permettent d'écrire l'équation générale qui décrit l'écoulement dans un 
massif à degré de saturation variable : 
div kr(uw).k.grad(h) dft fin +
 x^ e - ^ = Q ( I L 3> 
du., dt 
où 8r est une fonction donnant la teneur en eau volumique 0 en fonction de la pression 
interstitielle par rapport à sa valeur à l'état saturé 0M, [ 6(11^ ) = 8,(1^).0^ j . 
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Cette dernière équation permet de décrire l'écoulement aussi bien dans les zones saturées 
d'un massif que dans les zones non saturées. Le mouvement de la surface libre et l'influence 
du degré de saturation évoluant au-delà de cette surface interviennent à travers les fonctions 
G/u ,^) et k^u^J ; des courbes de variations typiques de 9r et k,. en fonction de u ,^ sont données 
sur la figure II.2. Les caractéristiques de ces fonctions peuvent être déterminées 
expérimentalement ; quelques résultats représentatifs de différents types de sols sont donnés 
dans l'annexe Al de ce rapport. 
En appliquant le principe variationnel à l'équation générale IL3, et en adoptant comme 
variable de calcul la charge hydraulique définie par h^ - ujy^ + z , on obtient le système 
d'équations non-linéaires suivant : 
K{H).H+C{H).H^Q{H) (II.4) 
où H représente le vecteur des charges hydrauliques, H le vecteur des dérivées de H par 
rapport au temps. Q le vecteur des apports extérieurs, C(H) la matrice d'emmagasinemenî et 
K(H) la matrice des perméabilités. 
Le module NSAT permet de trouver la solution H de cette équation pour différents pas de 
temps préalablement définis. Les matrices K et C permettent de prendre en compte la position 
de la surface libre dans le massif et l'interaction entre les zones saturée et non-saturée à travers 




























Figure IÍ.2 : Principes de la description de l'écoulement par l'approche monophasique. 
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les relations k/u^) et B^v^) qui peuvent être introduites dans le calcul point par point (série de 
couples uw- f, f étant le paramètre k,. ou ôr) ou à travers deux fonctions de la forme : 
H) = -T-~77 (H.5) 
où Af et Bf sont les paramètres adimensionnels de k, ou 0r. 
La dépendance des matrices K et C par rapport à la charge hydraulique rend le problème 
non-linéaire. A chaque pas de temps, NSAT recherche, à partir d'un processus itératif, la 
position de la surface libre définie comme le niveau de pression hydraulique nulle. A chaque 
itération, les matrices K et C sont réactualisées en fonction du résultat (en termes de charge 
hydraulique) obtenu à l'itération précédente. L'algorithme général du module est présenté sur 
la figure il.3. La non-linéarité de K et C est traitée par la méthode du point fixe combinée avec 
la méthode de Newton. 
Calcul du second membre 




A Calcul du second membre 
N v ., Triangulation et résolution du système d'équations U.4 
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Figure 11.3 : Algorithme d'un calcul NSAT 
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Deux types de conditions aux limites peuvent être imposées aux bornes du domaine de 
l'écoulement : charge hydraulique imposée ou condition de suintement. Le premier type de 
conditions aux limites permet de simuler une limite de réalimentation continue à charge 
hydraulique constante ou une limite de pression nulle (niveau piézométrique imposé) si la 
charge est fixée égale à la cote du point matériel. 
La condition de suintement permet de caractériser une limite traversée par un flux sortant 
du domaine qui peut être interceptée par un niveau piézométrique variable ; elle induit une 
deuxième source de non-linéarité, dans la mesure où les conditions hydrauliques aux noeuds 
situés sur les surfaces de suintement doivent être adaptées à chaque itération pour vérifier que 
le flux rentrant est nul (cas de pression hydraulique négative) ou que la charge hydraulique est 
égale à la cote du point matériel (pression d'eau positive). 
Le module NSAT a été utilisé dans le cadre des études présentées dans ce chapitre ainsi 
que dans le chapitre qui le succède. La durée des temps de calculs est très variable ; elle 
dépend du nombre de pas de temps à traiter et du nombre d'itérations nécessaires à la 
convergence du calcul pour chaque pas de temps. Dans notre étude, les temps de calculs, sur 
serveur SPARC-SUN-390, ont varié de quelques minutes, pour les calculs les plus simples, à 
24 heures dans les cas tridimensionnels fortement non-linéaires. 
11.4 Analyse des écoulements autour d'un tunnel en régime permanent 
II.4.1 Buts de l'étude 
Cette section est consacrée à l'application du module NSAT de CESAR-LCPC à un cas de 
tunnel peu profond réalisé sous le niveau de la nappe ; elle est destinée à analyser les 
principales caractéristiques des écoulements hydrauliques autour de l'ouvrage en conditions 
bidimensionnelîes et tridimensionnelles. L'étude considère le cas d'une nappe en charge, d'une 
part, et le cas d'une nappe à surface libre, d'autre part. 
Les calculs bidimensionneis ont été réalisés selon une coupe transversale perpendiculaire à 
l'axe du tunnel. Ils considèrent, dans un premier temps, le cas d'un tunnel perméable qui 
correspond à la situation considérée par les méthodes de calcul approchées décrites 
précédemment. Cette configuration permet de comparer les résultats obtenus avec CESAR et 
avec ces différentes approches. 
Elle nous a, par ailleurs, permis d'étudier l'influence de certaines conditions rencontrées 
dans les terrains naturels : l'écoulement dans la partie désaturée du massif au-dessus de la 
surface libre ; le rôle de î'anisotropie et d'une éventuelle hétérogénéité du terrain ; l'influence 
de la perméabilité du revêtement dans l'écoulement autour de l'ouvrage. 
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Les calculs en conditions tridimensionnelles considèrent le cas d'un tunnel en cours de 
construction pour lequel la présence du front de taille modifie considérablement les 
caractéristiques des écoulements ; ceux-ci sont étudiés dans le cas d'un tunnel à parois 
perméables et dans celui d'un tunnel à parois imperméables. Des comparaisons entre les 
résultats tridimensionnels et ceux obtenus par des modélisations bidimensionnelles sont 
également présentées. 
Le problème le plus délicat rencontré au cours de cette étude, et qui se pose généralement 
dans toute modélisation de problème hydraulique, est le choix de la taille du modèle et celui 
des conditions aux limites qui peuvent représenter la réalité d'un site. En régime permanent, et 
en l'absence de toute source de réalimentation à une distance bien définie, une condition de 
charge hydraulique constante devrait théoriquement être imposée à une distance de l'ouvrage 
qui tend vers l'infini. 
Toutefois, nous avons choisi dans le cadre de cette étude de supposer l'existence d'une 
réalimentation relativement proche ; ceci nous a permis de construire des modèles de tailles 
raisonnables tout en considérant le but recherché par les calculs, qui s'intéressent plus 
particulièrement à l'étude des caractéristiques de l'écoulement à proximité de la galerie. 
II.4.2 Modélisation des écoulements vers un tunnel perméable en conditions 
bidimensionnelles 
Le cas de figure considéré pour cette étude est schématisé sur la figure IÎ.4. 11 s'agit d'un 
tunnel de diamètre D = 5 m, construit sous une couverture C = 5m, la profondeur de son axe 
au substratum imperméable étant égale à B = 10m. Le tunnel se trouve dans un massif 
homogène de perméabilité k = 107 m/s , le niveau initial de îa nappe par rapport au 
substratum est de h^ . = 20 m. 
Le modèle adopté est représenté sur la figure II.5. Etant donné la symétrie du problème par 
rapport au plan vertical contenant l'axe de l'ouvrage, seule une moitié du massif a été 
discréîisée. La limite du maillage a été fixée à 100 m de l'axe vertical du tunnel. 
La figure II.5 illustre les conditions imposées aux limites du modèle, dans les deux cas 
considérés : celui d'une nappe à surface libre et celui d'une nappe en charge. Dans le premier 
cas, les conditions aux limites comprennent une condition de charge constante sur la limite 
extrême du modèle h = \ = h^ et une condition de suintement sur îa paroi du tunnel (h = z). 
Dans le cas d'une nappe en charge, une troisième condition doit être appliquée : charge 
hydraulique constante au toit de l'aquifère. Le bord inférieur du modèle, ainsi que le plan de 





k = 10"7 m / s 
Ho= 10 m 
•-™h0=20m-
B = 10m 
Substratum imperméable 
Figure II.4 : Configuration adoptée. 
Figure II.5 : Modèle d'éléments finis et conditions aux limites. 
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Les résultats de calcul par éléments finis fournissent une série d'informations qui peuvent 
être utiles à l'ingénieur. Les figures II.6 et 11.7 dorment les réseaux d'écoulement obtenus 
respectivement pour une nappe en charge et pour une nappe à surface libre dans le cas décrit 
plus haut. Ces figures montrent les vecteurs de l'écoulement ainsi que les isovaleurs de charge 
hydraulique (lignes équipotentielles). Ces courbes représentent, par ailleurs, les isovaleurs de 
variation de charge hydraulique dh et de la pression di^ par rapport à l'état initial (la charge 
initiale étant constante dans le massif et dh étant proportionnel à di^). 
Ces figures mettent en évidence une diminution de la charge hydraulique plus importante 
et plus étendue dans le cas d'une nappe à surface libre. On peut noter la forte concentration des 
lignes équipotentielles au proche voisinage du tunnel où les gradients hydrauliques sont les 
plus élevés, notamment dans la partie inférieure de la galerie. Cette concentration de gradients 
obtenus par les calculs est en cohérence avec les ruptures en radier observées sur différents 
chantiers (Cristchfield et Me Donald, 1990 ; Colombo et al., 1988 ; Laporte, 1988). 
Les figures II.8 et II.9 montrent la distribution des gradients dans les deux cas traités. Ces 
gradients sont nettement plus importants dans le cas d'une nappe en charge. 
Le calcul en régime permanent permet également de déterminer les distributions des 
pressions interstitielles à long terme autour du tunnel ; elles sont représentées sur les figures 
11.10 et 11.11, pour le cas d'une nappe en charge et celui d'une nappe à surface libre, 
respectivement. La diminution des pressions est plus conséquente dans le cas d'une nappe à 
surface libre, et la zone concernée par cette diminution est plus étendue. Ce phénomène 
concorde bien avec les observations réalisées in situ (Akama et al., 1988). 
Un autre calcul a été effectué pour le cas d'une nappe avec surface libre dans un massif 
latéralement très étendu (L= 1000m). Les résultats obtenus (figure 11.12) montrent que, dans ce 
dernier cas, l'écoulement répond plus particulièrement aux hypothèses de Dupuit ; mis à part 
au proche voisinage de la galerie, le niveau piézométrique est quasi-horizontal et les 
équipotentielles sont verticales. La diminution des pressions interstitielles est plus importante 
que dans le premier cas étudié ; la différence de charge étant distribuée sur une plus grande 
distance, les gradients hydrauliques sont considérablement réduits autour de la galerie. 
Cette comparaison montre la sensibilité bien établie des conditions de l'écoulement autour 
d'un ouvrage souterrain aux limites du modèle. Elle démontre la spécificité d'une modélisation 
à un ouvrage et souligne les limites des résultats de calcul présentés dans ce chapitre. 
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Figure n.8 : Gradients hydrauliques autour 
de la paroi (nappe en charge). 
Figure n.9 : Gradients hydrauliques autour 
de la paroi (nappe à surface libre). 
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Figure n.10 : Isovaleurs de pressions 
interstitielles autour du tunnel (nappe en 
charge). 
Figure IL. 11 : Isovaleurs de pressions 
interstitielles autour du tunnel (nappe à 
surface libre). 
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Figure II. 12 : Ecoulement en régime permanent vers un tunnel situé dans un massif réalimenté 
par une source lointaine (L = 1000m). 
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II.4.3 Comparaison des résultats numériques à ceux des méthodes approchées 
Les méthodes issues de la littérature et qui ont été décrites dans le premier chapitre de ce 
rapport ont été appliquées au problème traité dans la section précédente. 
Dans le cas d'une nappe en charge, les résultats de ces méthodes en termes de débits sont 
présentés dans le tableau U.2 et comparés sur la figure H. 13. On constate que les différentes 
méthodes utilisées conduisent à des résultats cohérents et comparables à ceux obtenus à partir 
des calculs par éléments finis effectués avec CESAR-LCPC (Q = 26. ÎO"7 m3/m.s). On 
remarque toutefois que les débits obtenus par les méthodes de Polubarinova-Kochina (1962), 
Zhang et Franklin (1993) et Carosso et Giani (1989) sont plus élevés. 
Dans le cas d'une nappe à surface libre, les débits obtenus sont de l'ordre de 3,6.10*7 m3/m.s 
(tableau II.3), soit environ dix fois plus faibles que pour une nappe continuellement 
réalimentée en surface. 
Les différentes méthodes conduisent encore une fois à des résultats relativement cohérents 
(figure 11.14), à l'exception de la méthode de Keller et Robinson (1959), qui des débits deux 
fois plus faibles dans la galerie ; cette différence dans les prévisions obtenues est à rapprocher 
au fait que cette méthode, développée pour des drains agricoles de faible diamètre, ne prend 
pas en compte les dimensions du tunnel. 
Les niveaux de rabattement de la nappe prédits par les différentes méthodes de calcul sont 
représentés sur la figure H. 15. On constate encore une bonne cohérence des résultats obtenus 
par les méthodes de Bear (1979), Averjanov (1949) et Chishaki-Yang (1977) ; ces méthodes 
conduisent toutefois à un rabattement légèrement plus faible que celui donné par CESAR-
LCPC. 
Enfin, ces comparaisons montrent que les méthodes décrites dans la littérature peuvent 
constituer un outil pratique pour une première estimation des débits d'eau et du rabattement du 
niveau piézométrique autour d'un tunnel. Les différences de résultats sont à lier à la différence 
des hypothèses sur lesquelles ces méthodes sont basées et à la diversité des moyens 
(théoriques, expérimentaux ou numériques) adoptés pour les obtenir. 
Toutefois, les hypothèses de bases de ces méthodes restreignent souvent leur domaine 
d'application ; en particulier, elles ne permettent pas de rendre compte de la complexité des 
conditions hydrogéologiques généralement rencontrée in situ : géométrie du site, stratification 
du massif, anisotropic de la perméabilité de la couche aquifère. Par ailleurs, elles ne 
permettent pas de décrire l'écoulement qui peut se produire au-dessus du niveau 
piézométrique de la nappe. 
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Tableau II.2 : Résultats obtenus par les 
différentes méthodes dans le cas d'une 
nappe en charge : 
Méthode 
Carosso et Giani (1989) 

















Tableau II.3 : Résultats obtenus par les 
différentes méthodes dans le cas d'une 
nappe à surface libre : 
Méthode 
Thunvik et Braester (1977) 
Shimogami et ai. (1989) 
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Carosso et Giani (1989) 
[ -






— P i ! 
— ^ - J ! 
1 ! 
— ! — \ \ 
— — 1 
• p 
• • • • - . : - - r - > J - > 
¿ i , (. f ,' 
10 15 20 25 30 35 40 
Débit d'écoulement exprimé en termes de Q/k (m2/m) 
Figure II. 13 : Comparaison des débits obtenus par les différentes méthodes traitant le cas 
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Débiî d'écoulement exprimé en termes de Q/k (m2 /m) 
Figure 11.14 : Comparaison des débits obtenus par les différentes méthodes traitant le cas 
d'une nappe à surface libre 
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Figure II. 15 ; Comparaison du niveau de la surface libre obtenu en régime permanent par les 
différentes méthodes. 
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II.4.4 Influence de l'écoulement au-dessus du niveau piézométrique 
Pour les conditions décrites dans la section précédente, nous avons étudié les conséquences 
de l'écoulement d'eau au dessus de la surface libre. 
L'influence de ces écoulements a été analysée à l'aide d'une série de calculs en régime 
permanent, correspondant à différentes configurations d'écoulement susceptibles de se 
développer au dessus du niveau piézométrique de la nappe. La source d'alimentation latérale 
est supposée être à 50m de l'ouvrage. 
Dans le cas d'un écoulement en régime permanent, seul le terme de perméabilité relative 
k^u^) intervient dans la détermination de l'état d'équilibre hydraulique. Les calculs ont fait 
varier les valeurs des paramètres Ak et Bk de la fonction k/u^,) qui définit la perméabilité du 
massif au dessus de la surface libre (figure II.2). Dix courbes types ont été considérées pour 
k^iO, allant du cas extrême que peut représenter un sol saturé au dessus de la surface libre, 
soumis aux mêmes conditions d'écoulement que la partie du massif sous pressions d'eau 
positives (cas Kl), au cas d'un sol où il n'y aurait aucun écoulement au-dessus de la surface 
libre (cas K30). 
Les différentes lois de variation de perméabilité relative considérées dans cette étude sont 
présentées sur la figure 11.16. Les valeurs correspondantes des coefficients Ak et Bk, ainsi que 
les résultats de calculs en termes de débits et de rabattements du niveau piézométrique, sont 
reproduites dans le tableau II.4. Une comparaison des résultats est également présentée sous 
forme graphique sur la figure II.17. 
Les résultats obtenus montrent une influence certaine du régime hydraulique au-dessus du 
niveau piézométrique sur les écoulements vers l'ouvrage : cet effet peut se caractériser par une 
Tableau II.4 : Etude de l'influence de l'écoulement au-dessus du niveau piézométrique -
Données de calculs et résultats 
Configuration 
K1 (écoulement au-dessus de la surface libre 


























































augmentation du débit pouvant aller jusqu'à 20% dans la configuration Kl (complètement 
saturé au-dessus de la surface libre). Le niveau piézométrique de la nappe est par contre moins 
sensible ; on observe toutefois +10% de rabattement dans le cas Kl. 
Par ailleurs, la perméabilité relative du massif désaturé influence la distribution des 
pressions dans le massif. La figure 11.18 montre la distribution des lignes équipotentielles 
autour de l'ouvrage dans les cas Kl, K5 et K9 ; on peut remarquer des différences sensibles de 
charges hydrauliques, notamment dans la zone située en voûte de l'ouvrage. 
II.4.5 Influence de 1'anisotropic de perméabilité et de l'hétérogénéité du terrain 
Dans la pratique, l'écoulement autour des tunnels peut être influencé par les conditions 
hydrogéologiques complexes des terrains naturels. Cette section étudie l'effet de deux 
configurations typiques pouvant être rencontrées sur site : l'anisotropie de perméabilité et la 
division du terrain en deux couches de perméabilités différentes. Seul le cas général de 
l'écoulement avec surface libre a été traité. L'écoulement est supposé être en régime 
permanent pour le cas d'une alimentation latérale à 50m de l'ouvrage. 
Figure 11.36 : Courbes de perméabilité relative k/i^) considérées dans l'étude de l'influence 
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Figure iL 17 , Comparaison des débits et du rabattement obtenu avec les différentes courbes 
types de kr(uvv). 
Ï = !>.75h„ 
\ Il = O.Sh,-, 
h = 0.7511o 
Figure II. 18 : Influence de l'écoulement au dessus de la surface libre sur la diminution des 
pressions interstitielles autour de l'ouvrage. 
75 
Différentes configurations ont été analysées pour les conditions décrites précédemment 
(figure 11.19). On s'est intéressé, dans un premier temps, au cas d'un tunnel situé dans un 
terrain de perméabilité anisotrope et dans, un deuxième temps, au cas d'un tunnel situé dans 
un massif constitué de deux couches de perméabilités différentes. Dans cette dernière 
configuration, on a considéré la couche supérieure du massif comme étant de perméabilité soit 
plus forte, soit plus faible que la couche sous-jacente. Ces deux situations ont également été 
analysées en conditions de perméabilité anisotrope. 
Les principales hypothèses de calculs sont résumées dans le tableau II.5. Dans le cas d'un 
massif bicouche, l'épaisseur de la couche supérieure est prise égale à 5m et le rapport de sa 
perméabilité à celle du massif principal où se situe le tunnel est de 10*3 (couche de surface 
moins perméable) ou 10+3 (couche de surface plus perméable). 
Le tableau II.5 compare les résultats correspondant à ces différents cas à ceux obtenus pour 
un terrain homogène et isotrope. La comparaison porte sur les débits recueillis dans l'ouvrage 
Q, le rabattement du niveau piézométrique Ay et le gradient hydraulique maximal autour de 
l'ouvrage imax. 
Influence de l'anisotropie 
L'influence de l'anisotropie a été étudiée en considérant un rapport 10 entre les coefficients 
de perméabilité horizontal k^  et vertical k^  , le coefficient de perméabilité radial équivalent 
étant égal au coefficient de perméabilité adopté dans les calculs en conditions isotropes : k^ = 
Jkx.ky = 10-7m/s. 
Massif isotrope 
Massif anisotrope 
j Couche isotrope j 
j moins perméable 
Massif isotrope 
| Couche anisotrope 







--' Massif anisotrope 
Figure 11.19 : Configurations considérées pour l'étude de l'influence de l'anisotropie de 
perméabilité et de l'hétérogénéité du terrain. 
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Tableau II.5 : Comparaison des résultats obtenus pour l'étude de l'effet de î'anisotropie et de la 











Coefficient de perméabilité, k 
k=10"7 m/s 
k^ tj = 10"7 m /s 
kx/ky = 10 
Couche supérieure : k = IO"4 m/s 
(5m d'épaisseur) : 
Couche inférieure : k = 10"7 m/s 
(15m d'épaisseur) 
Couche supérieure : k = 1Ô"10 m/s 
(5m d'épaisseur) : 
Couche inférieure : k = 10"7 m/s 
(15m d'épaisseur) 
Couche supérieure : k = 10"4 m/s 
kx/kv = 10 (5m d'épaisseur) 
Couche inférieure : k = 10"7 m/s 
kx/ky = 10 (15m d'épaisseur) 
Couche supérieure : k = 10"10 m/s 
kx/ky = 10 (5m d'épaisseur) 
Couche inférieure : k = ÎO"7 m/s 



























La comparaison des charges hydrauliques obtenues en conditions isotropes et anisotropes 
est donnée sur la figure 11.20. On remarque que, dans le cas anisotrope, les lignes 
équipotentieîles sont plus étendues dans la direction latérale et notamment au voisinage de la 
galerie, signe d'une diminution plus large des pressions interstitielles dans le massif. 
On constate une concentration plus importante des lignes équipotentieîles à la base du 
tunnel, ce qui reflète des gradients en radier plus élevés que ceux qui se développent en 
conditions isotropes. 
Le débit d'écoulement est plus important que dans le cas isotrope, et le rabattement du 
niveau piézométrique beaucoup moins marqué (8,2 m de rabattement au lieu de 11,0 m). Ceci 
est dû au fait que, dans le cas d'un massif anisotrope, le coefficient de perméabilité est plus 
grand dans la direction horizontale, ce qui favorise la réalimentation du massif. 
Pour mieux appréhender ces phénomènes, nous avons considéré des rapports de 
perméabilité k/ky compris entre 1 et 100. Les figures 11.21,11.22 et 11.23 montrent l'influence 
du rapport d'anisotropie sur le débit entrant, le rabattement et le gradient hydraulique 
maximum. 
Ces figures montrent l'augmentation du débit et du gradient maximal, ainsi que la 
diminution du rabattement de la nappe, avec le rapport entre les perméabilités horizontale et 
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verticale du massif. La figure 11.24 rassemble ces différents résultats en termes de variations 
par rapport au cas isotrope ; celle-ci montre que, pour la configuration traitée dans ce calcul 
(C=7,5m, D=5m, Hw=10m et L=50m), l'évolution du débit et du gradient hydraulique 
maximal est d'autant plus importante pour des rapports d'anisotropie kx/kv variant entre 1 et 
20 ; au-delà de cet intervalle, débit et gradient maximal semblent se stabiliser autour d'une 
valeur constante. Le taux de rabattement de la nappe continue par contre à être influencé par 
des rapports d'anisotropie plus importants. 
Influence de l'hétérogénéité du massif 
Les figures 11.25 et 11.26 montrent l'influence d'une éventuelle hétérogénéité du massif dans 
les quatre configurations traitées : bi-couches isotropes (figures II.25a et ÎI.26a) et bi-couches 
anisotropes (figures II.25b et II.26b). 
La figure 11.25 correspond au cas d'un tunnel creusé dans un massif surmonté par 5m de 
matériau plus perméable (k = 10-4 m/s). La figure 11.26 correspond au cas d'un tunnel creusé 
dans un massif de perméabilité k = 10*7 m/s surmonté par une couche moins perméable 
d'épaisseur 5m (k = ICH0m/s). 
La figure 11.25 montre que l'existence d'une couche superficielle très perméable induit, 
dans le massif où se situe le tunnel, un écoulement similaire à celui d'une nappe en charge. La 
couche de surface agit comme une source de réalimentation dans le massif et la perte de 
charge est confinée dans le massif de moindre perméabilité. Par ailleurs, le débit et les 
gradients hydrauliques sont plus importants que dans le cas d'un massif homogène, et le 
rabattement de la nappe est réduit à quelques centimètres (tableau II.5). 
Dans le cas d'un massif situé sous une couche plus perméable, les calculs montrent une 
faible différence par rapport aux conditions homogènes (figure 11,26). Ceci peut se justifier 
par le fait que ces résultats représentent les conditions de l'écoulement en régime permanent ; 
la distribution de charge est indépendante de la perméabilité du sol. La faible divergence des 
résultats est liée à la différence des fonctions de perméabilité relative qui régissent 
l'écoulement sous pressions négatives dans les deux couches. 
Par ailleurs, l'anisotropie d'un massif bi-couche semble avoir une incidence sur les 
écoulements similaire à celle obtenue dans le cas d'un massif homogène (figures II.25b et 
II.26b). On observe notamment l'extension de la perturbation hydraulique dans le sens latéral 
du massif une réalimentation plus régulière et donc un rabattement plus faible et des débits 
plus importants (tableau 0.5). 
Ces résultats sont difficiles à généraliser ; ils montrent toutefois la nette influence de la 
division du massif en couches horizontales de caractéristiques hydrauliques différentes sur le 
régime hydraulique autour d'un tunnel. D'autres calculs peuvent venir compléter ce travail, 
faisant notamment varier la position du tunnel par rapport au niveau piézométrique, la 
profondeur du substratum imperméable et la distance d'influence de l'écoulement. Ce type 
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d'étude doit permettre de généraliser íes résultats et mieux analyser la sensibilité de 
l'écoulement autour d'un tunnel aux conditions hydogéologiques du massif où il se trouve. 
Toutefois, une modélisation plus réaliste du régime hydraulique autour d'un tunnel devrait 
tenir compte de l'influence de son revêtement. 
h = h0 
h = ho 
(a) massif de 
perméabilité 
isotrope 
(b) massif de 
perméabilité 
anisotrope 
Figure 11.20 : Comparaison des lignes équipotentieîles en terrain isotope et en terrain 
anisotrope. 
Débit d'écoulement 
estimé en terme de Q/k (m^/m) 
20 ; 
16 ^ 
12 : _.m-^'" 
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20 40 60 80 
Rapport d'anisotropie k% /k 
100 
kx = perméabilité horizontale k = perméabilité verticale 
Figure il.21 : influence du rapport d'anisotropie sur le débit d'eau recueilli dans le tunnel. 
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Rabattement de la nappe 
sur l'axe du tunnel (m) 
12 
20 40 60 
Rapport d'anisotropic k^  /k 
Figure 11.22 : Influence du rapport 
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Rapport d'anisotropie k /k 
Figure 11.23 : Influence du rapport 
d'anisotropie sur le gradient hydraulique 
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Rapport d'anisotropie k^  f\ 
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Figure 11.24 : Evolution du débit Q, du rabattement et du gradient hydraulique maximal i m a x 
avec î'anisotropie de la perméabilité du terrain 
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0,95ho 
h = ho 
h ^ h g 
(a) massif de 
perméabilité 
isotrope 
(b) massif de 
perméabilité 
anisotrope 
Figure 11.25 : Equipotentielles autour d'un tunnel situé dans un massif surmonté par une 
couche plus perméable. 
h-h,, 
h« 
(a) massif de 
perméabilité 
isotrope 
(b) massif de 
perméabilité 
anisotrope 
Figure il.26 : Equipotentielles autour d'un tunnel situé dans un massif surmonté par une 
couche moins perméable. 
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II.4.6 Influence de la présence d'un revêtement 
La présence d'un revêtement a un effet important sur l'écoulement des eaux souterraines 
vers une galerie. Une application numérique a pu démontrer que, pour un soutènement 
d'épaisseur e m = 40cm et de coefficient de perméabilité Iq au cinquantième de celui du terrain, 
les perturbations hydrauliques dans le terrain encaissant sont nettement plus faibles que pour 
un tunnel à paroi perméable (figure 11.27). La figure II.27a donne le régime hydraulique 
permanent correspondant au cas d'un terrain de perméabilité isotrope et la figure II.27b celui 
obtenu pour un massif anisotrope de caractéristiques identiques à celles considérées dans les 
cas traités plus haut, la source d'alimentation latérale étant supposée située à 50m de l'ouvrage. 
Les résultats montrent que le débit hydraulique, le rabattement et les gradients sont 
sensiblement réduits par rapport au cas d'une galerie non-revêtue (tableau II.6), la perte de 
charge étant localisée dans l'épaisseur du revêtement. 
Toutefois, la diminution du débit recueilli dans le tunnel est relativement modeste par 
rapport à ce que l'on pouvait attendre d'une telle perméabilité de revêtement. Ce résultat est lié 
au maintien des charges hydrauliques du terrain à un niveau plus important, ce qui crée une 
différence de charge plus grande entre la galerie et le massif encaissant. 
Il est, d'autre part, intéressant d'étudier les pressions d'eau induites sur le revêtement et de 
les comparer à celles correspondant à la distribution hydrostatique que l'on obtiendrait pour un 
tunnel parfaitement imperméable. La figure IÍ.28 illustre cette comparaison : on peut constater 
que l'hypothèse d'un tunnel imperméable surestime les pressions d'eau agissant sur la paroi du 
tunnel, mais que la distribution de ces pressions est plus régulière que pour un revêtement de 
perméabilité finie. 
Une étude de la sensibilité des phénomènes à la perméabilité relative entre le revêtement et 
le sol a également été réalisée. Les résultats sont représentés sur les figures H.29 et 11.30 : on 
peut constater une influence sensible de ¡a perméabilité du revêtement sur les débits recueillis 
dans le tunnel et le rabattement du niveau piézométrique de la nappe. 







Coefficient de perméabilité du sol : k 
Coefficient de perméabilité du revêtement k, 
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keq = Í0'7 m/s ; kx/ky = 10 














Dans la configuration considérée par îe calcul (C=7,5m, D=5m, Hw=10m, L=50m, 
en^=0,4m), le régime hydraulique autour d'un tunnel peut être fortement influencé par un 
revêtement de perméabilité 10 à 1000 fois plus faible que îe terrain encaissant. Pour des 
rapports de perméabilités plus faibles, le résultat est très proche des conditions d'un tunnel 
imperméable tandis qu'au dessus d'un rapport de 10 îe revêtement n'a qu'une faible influence 
sur l'écoulement. 
H faut, toutefois, souligner la forte influence des paramètres géométriques sur le rôle du 
revêtement, notamment l'épaisseur du revêtement et la profondeur du tunnel par rapport au 
niveau piézométrique. Ces deux paramètres n'ont pas été modifiés dans nos calculs ; toutefois, 
l'application des principes de l'écoulement monodimensionnel (linéaire ou radiale) à travers un 
milieu constitué de deux couches permet de montrer que l'influence du rapport entre 
l'épaisseur du revêtement et celle du massif aquifère a un rôle inverse (par rapport à celui de la 
perméabilité relative revêtement-sol) sur îe régime de l'écoulement ; en d'autres termes, un 
revêtement de plus grande épaisseur est équivalent à un matériau moins perméable et donc un 
rapport de perméabilité revêtement-sol plus faible ; une hauteur de nappe plus importante 
correspond par contre à un rapport de perméabilité plus grand. L'influence de ces deux 
paramètres sur l'écoulement vers une galerie ne peut toutefois être quantifiée qu'après une 
étude paramétrique préalable de l'influence des variations des paramètres géométriques. 
(a) massif de perméabilité isotrope 
(b) massif de perméabilité anisotrope 
"~l 
h-h. 
Figure 11.27: Equipotentieîles autour d'un tunnel 
revêtu. 







p » 130 kPa 
Figure 11.28 : Distribution des pressions qui se 
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Débit (tunnel revêtu) 
Débit (tunnel perméable) 
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Figure 11.30 : Influence de la perméabilité relative revêtement-sol sur le débit et le rabattement 
de la nappe. 
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II.4.7 Analyse des écoulements vers un tunnel en conditions tridimensionnelles 
Les sections précédentes ont permis d'étudier les différents aspects de l'écoulement autour 
d'un tunnel, dans les conditions d'analyse (calculs plans) considérées par les principaux 
travaux antérieurs consacrés aux écoulements hydrauliques autour de tunnels. 
L'intérêt d'utiliser un code de calcul par éléments finis est encore plus marqué, lorsqu'il 
s'agit d'étudier des situations plus complexes telles que celles qui se produisent autour du front 
de taille d'un tunnel en cours de construction. L'écoulement est alors tridimensionnel et les 
méthodes existantes, qui ont été décrites au chapitre précédent, ne peuvent s'appliquer 
directement. Ce problème présente un intérêt accru de nos jours, du fait de la réalisation de 
nombreux ouvrages souterrains en terrains meubles et aquifères. 
Le problème traité dans la première partie de ce chapitre en conditions bidimensionnelles 
est reconsidéré ci-dessous pour une analyse tridimensionnelle des écoulements vers l'ouvrage 
au cours de sa réalisation. 
La géométrie retenue pour cette analyse est décrite sur la figure 11.31 : rappelons qu'il s'agit 
d'un tunnel de diamètre D = 5m, construit dans un massif homogène de perméabilité k = 10"7 
m/s, sous une couverture C = 7,5m, le substratum imperméable se trouvant à une profondeur 
B = 10m sous l'axe de l'ouvrage. La nappe se situe en surface, c'est à dire que la charge 
hydraulique initiale est égale à h0 = 20 m par rapport au niveau du substratum. 
Les bornes du maillage utilisé pour les calculs ont été placées à 100 m en avant du front, 
derrière le front de taille, ainsi que dans la direction perpendiculaire à l'axe du tunnel. Les 
calculs ont été effectués pour un tunnel à parois latérales perméables, d'une part, et pour un 
tunnel revêtu d'un soutènement imperméable, d'autre part. Pour chacune de ces configurations, 
on a examiné le cas d'une nappe en charge et celui d'une nappe à surface libre. 
Dans le cas d'une nappe à surface libre, la figure 11.32 montre le réseau des surfaces 
équipotentielles obtenues pour un tunnel perméable ; il apparaît clairement que la présence du 
front de taille modifie considérablement le régime hydraulique à l'équilibre, l'état 
d'écoulement correspondant aux conditions des calculs bidimensionnels n'étant approché qu'à 
une distance de plusieurs diamètres derrière le front de taille (théoriquement, cet état n'est 
atteint que sur le plan extrême où sont imposés les conditions aux limites). 
Le réseau d'équipotentielles obtenu en régime permanent autour d'un tunnel à paroi 
imperméable est donné sur la figure 11.33 ; comme on pouvait s'y attendre, ce réseau diffère de 
celui de la figure I1.32 par le fait qu'il converge essentiellement vers le front de taille du 
tunnel. Par ailleurs, on remarque que la diminution des pressions dans le massif est 
considérablement réduite par rapport au cas d'un tunnel perméable. 
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Le rayon d'influence du front est plus réduit et les surfaces équipotentielles sont plus 
concentrées autour de l'ouvrage. Cette concentration induit des gradients hydrauliques plus 
importants au niveau du front de taille du fait de la convergence de l'écoulement en direction 
du front. 
i 
h0 Í uniquement dans le cas 
d'une nappe en charge) 
h = h0 
Figure 11.31 : Conditions de calcul et modèle tridimensionnels. 
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Figure II.32 : Réseau d'équipotentieîles obtenu pour un tunnel à paroi perméable (extrait du 
modèle). 
Figure n.33 : Réseau d'équipotentieîles obtenu pour un tunnel à paroi imperméable (extrait du 
modèle). 
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La configuration d'un tunnel imperméable étant plus adaptée pour décrire les conditions de 
l'écoulement autour d'un tunnel en cours de réalisation, le revêtement étant habituellement 
posé immédiatement après le creusement en présence d'eau. Cette configuration a été reprise 
pour comparer le réseau d'écoulement dans le cas d'une nappe en charge avec celui d'une 
nappe à surface libre. Les réseaux d'écoulements obtenus dans le plan longitudinal parallèle à 
l'axe du tunnel sont présentés sur les figures 11.34 et 11.35. 
Les isovaleurs des gradients hydrauliques au front de taille sont données sur les figures 
11,36 et 11.37, dans le cas d'une nappe en charge et dans celui d'une nappe à surface libre, 
respectivement. Ces gradients atteignent des valeurs maximales de l'ordre de 4,76 pour une 
nappe à surface libre et 5,66 pour une nappe en charge. 
Une troisième comparaison peut être réalisée entre l'écoulement tridimensionnel vers le 
front de taille dans le cas d'un massif isotrope et dans celui d'un massif anisotrope. Dans ce 
dernier cas, on a considéré un rapport d'anisotropie égal à 4 entre les coefficients de 
perméabilité horizontal et vertical. Les équipotentielles obtenues, dans ces conditions, sont 
plus étendues dans le massif situé à l'avant du front de taille et plus concentrées latéralement 
(figure ÍI.38). Les gradients au front sont moins importants que ceux obtenus dans le cas d'un 
massif isotrope (figure 11.39) à l'exception d'une zone réduite en radier, qui est soumise à des 
gradients hydrauliques plus élevés. 
11.4.8 Apport du calcul tridimensionnel par rapport au calcul plan 
Pour modéiiser les écoulements vers un tunnel en construction, l'analyse tridimensionnelle 
présente un intérêt certain par rapport aux calculs en conditions bidimensionneiles. L'apport 
de la modélisation tridimensionnelle a pu être mise en évidence en comparant les résultats 
obtenus à ceux que l'on peut déduire des résultats de calculs bidimensionnels. Ces calculs ont 
concerné aussi bien le cas d'un tunnel perméable que celui d'un tunnel imperméable (Atwa et 
Leca. 1992). 
Les différences obtenues dans le cas d'un tunnel imperméable sont plus remarquables. Le 
calcul plan considéré (figures 11,40 et 11.41) constitue l'approche la plus naturelle pour évaluer 
îa réponse hydraulique au front de taille d'un tunnel lorsqu'on est limité à des moyens de 
calcul bidimensionnels. Cette approche correspond, en toute rigueur, au cas d'une taille de 
mine, s'étendant à l'infini dans la direction perpendiculaire au plan du calcul. 
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1 : h=7,5m 
3:h=10m 
5 : h=12,5m 
7 : h=!5m 
9 :h= 17,5m 
!I :h=20m 
Figure 11.34 : Réseau d'équipotentielîes obtenu dans le plan médian pour un tunnel à paroi 
imperméable dans le cas d'une nappe en charge (extrait du modèle). 






37 : h=16,5m 
43:h=18m 
Figure 11.35 : Réseau d'équipotentielîes obtenu dans le plan médian pour un tunnel à paroi 
imperméable dans le cas d'une nappe à surface libre (extrait du modèle). 
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Figure n.36 : Isovaleurs des gradients hydrauliques obtenus pour un tunnel à paroi 
imperméable dans le cas d'une nappe en charge (extrait du modèle). 
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Figure 11,37 : Isovaleurs des gradients hydrauliques obtenus pour un tunnel à paroi 
imperméable dans le cas d'une nappe à surface libre (extrait du modèle). 
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(a) Conditions isotropes 
(b) Conditions anisotropes 
Figure n.38 : Influence de l'anisotropie sur le réseau d'équipotentielles autour du front de taille 
(extrait du modèle). 
(a) Conditions isotropes (b) Conditions anisotropes 
Figure n.39 : Influence de l'anisotropie sur la distribution des gradients qui se développent sur 
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Figure n.40 : Configuration considérée dans l'analyse en coupe longitudinale. 
Figure 11.41 : Maiilage au front de taille (extrait du modèle bidimensionnel longitudinal). 
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Les réseaux d'équipotentielles obtenus par le calcul bidimensionnel sont représentés sur la 
figure 11.42 pour une nappe en charge et sur la figure 11.43 pour une nappe à surface libre. Ces 
réseaux sont à comparer à ceux représentés sur les figures 11.34 et 35 relatives aux calculs 
tridimensionnels. On remarque que le réseau d'équipotentielles est nettement plus dense 
devant le front de taille dans le cas des calculs tridimensionnels (figures 11.34 et 11.35), ce qui 
fait apparaître des gradients plus élevés par rapport à ceux obtenus par le calcul 
bidimensionnel. On constate par ailleurs que le calcul bidimensionnel donne des valeurs 
beaucoup plus faibles des pressions interstitielles engendrées dans le terrain par les 
écoulements, notamment dans le cas d'une nappe à surface libre. 
Les résultats en termes de débit, rabattement, gradient hydraulique maximal et distance 
d'influence du front obtenus par les calculs tridimensionnels et ceux obtenus par les calculs 
pians longitudinaux sont donnés dans le tableau II.7 pour le cas d'une nappe en charge et dans 
le tableau II.8 pour le cas d'une nappe à surface libre. La comparaison des débits dans la 
galerie a été effectuée en considérant, pour le calcul bidimensionnel, une tranche de tunnel de 
section égale à la surface du front exposée aux écoulements en conditions tridimensionnelles. 
Le rayon d'influence du tunnel a été arbitrairement choisi comme étant la distance à laquelle la 
perte de charge hydraulique est inférieure à 2,5% de la charge initiale du massif. 
Cette comparaison met en évidence la diminution beaucoup plus forte des pressions donnée 
par l'approche bidimensionnelle (Au^^ = -110 kPa au lieu de -38 kPa en conditions 
tridimensionnelles). Les débits sont en revanche nettement plus faibles, ainsi que les gradients 
hydrauliques (dans un rapport variant de 2,5 à 3,5 selon la configuration étudiée). En 
particulier, dans le cas d'une nappe à surface libre, on note un rapport supérieur à 35 entre les 
débits donnés par le calcul tridimensionnel et le calcul plan. Cette différence est à attribuer 
d'une part à la convergence des écoulements vers le front de taille en conditions 
tridimensionnelles, et d'autre part, à une plus grande différence de charge entre le terrain et le 
tunnel (le niveau de la nappe à l'équilibre se situant sous la clé du tunnel dans le calcul 
bidimensionnel). Par ailleurs, la zone influencée par les écoulements est plus importante en 
conditions planes que pour le calcul tridimensionnel. 
Il est, bien entendu, difficile de tirer des conclusions générales de l'examen de ce cas de 
calcul. Toutefois, cette étude souligne l'intérêt d'effectuer une analyse tridimensionnelle 
complète pour obtenir une vision satisfaisante des conditions d'écoulement autour du front de 
taille d'un tunnel en cours de construction. 
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1 : h=7,5m 
3 :h=10m 
5 : h= 12,5m 
7 : h=15m 
9 : h=17,5m 
11 :h=20m 
Figure II.42 : Réseau d'écoulement obtenu à partir d'un calcul bidimensionnel pour un tunnel 
perméable dans le cas d'une nappe en charge (extrait du modèle). 
U l i U I 








Figure n.43 : Réseau d'écoulement obtenu à partir d'un calcul bidimensionnel pour un tunnel 
perméable dans le cas d'une nappe à surface libre (extrait du modèle). 
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Tableau II.7: Comparaison 3D-2D pour un tunnel imperméable et une nappe en charge. 
Caractéristiques de l'écoulement 
Diminution maximale de la pression 
interstitielle 
Rayon d'influence du tunnel 
(à 5% de tolérance) 
Débit total dans le tunnel 
Gradient hydraulique maximal 
Limites de la zone de gradients importants 
(à 5% de tolérance) 
Calcul tridimensionnel 
85kPa 
-2D < X < 2D 
-2D < Y < 2D 
19 x 10~4 m3/s 
5,66 
-D < x < D 
-D < Y < D 
-D < Z < D 





- 2D < Y < 5D 
^x l tHm-Vs 
2,40 
-D < Y < 2D 
-D < Z < D 
2 
Tableau II.8- : Comparaison 3D-2D pour un tunnel imperméable et une nappe à surface libre 
Caractéristiques de l'écoulement 
Diminution maximaie de la pression 
interstitielle 
Rayon d'influence du tunnel 
(à 5% de tolérance) 
Débit total dans le tunnel 
Gradient hydraulique maximal 
Limites de la zone de gradients importants 
(à 5 % de tolérance) 
Calcul tridimensionnel 
38kPa 
-4D < X < 4D 
-6D < Y < 6D 
!5x 10-4 m-7s 
4.76 
-D < X < D 
-D < Y < D 





0,4 x 30-4m-7s 
1.37 
-D/2 < Y < D/2 
-D < Z < 0 
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ILS Analyse des écoulements hydrauliques autour d'un tunnel en régime 
transitoire 
11,5.1 Evolution dans le temps du régime hydraulique en conditions bidimensionnelles 
Les observations de chantiers présentés dans le premier chapitre ont montré que 
l'écoulement autour d'un tunnel est en général caractérisé par une évolution du régime 
hydraulique dans le temps. A court et moyen terme, l'écoulement autour de l'ouvrage doit être 
analysé en régime transitoire. 
L'analyse des écoulements en régime transitoire est notamment importante parce que la 
principale part de la perturbation hydraulique se développe principalement à court terme 
pendant la construction de l'ouvrage. La pose d'un revêtement relativement imperméable avec 
l'avancement du front et l'achèvement de la construction du tunnel permettent au massif de 
rétablir son régime hydraulique initial ou d'atteindre un nouvel état d'équilibre, qui répond aux 
nouvelles conditions du site et/ou à des éventuels suintements d'eau sur la paroi de l'ouvrage 
(revêtement de perméabilité trop proche de la perméabilité du massif avoisinant). 
Les calculs transitoires présentés dans cette partie de notre travail considèrent le cas d'un 
tunnel construit dans un massif comportant une nappe à surface libre et dans une 
configuration similaire à celle précédemment traitée en régime permanent, la source 
d'alimentation latérale étant supposée située à 100m du tunnel. 
En régime transitoire, le coefficient de perméabilité du sol détermine l'échelle de temps sur 
laquelle évoluent les phénomènes hydrauliques. Cette évolution est, par ailleurs, entièrement 
régie par le coefficient d'emmagasinement du sol, qui représente la capacité du sol à 
emmagasiner ou à libérer l'eau qu'il contient. Dans le cas d'un massif incompressible, 
indéformable et continuellement saturé, ce coefficient dépend de la compressibilité du fluide 
interstitiel induite par les variations de pressions qu'il subit. Pour un écoulement avec surface 
libre, l'emmagasinement est régi non seulement par le coefficient d'emmagasinement du sol 
mais aussi par l'évolution du niveau piézométrique de la nappe ; cette évolution est 
caractérisée par la courbe de désaturation du sol 8(11^ ,) en fonction de la pression interstitielle 
La compréhension de ces principes permet d'appréhender la spécificité des résultats de 
calculs présentés dans cette section, l'échelle de temps étant directement liée au coefficient de 
perméabilité du sol eî l'évolution des phénomènes hydrauliques au rapport entre 
l'emmagasinement et la perméabilité du sol. Ces calculs ont été effectués en considérant un 
coefficient de perméabilité du massif égal à 10"7 m/s et un coefficient d'emmagasinement égal 
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Figure 11.44 : Variations de la perméabilité relative k,, de la teneur en eau G et du coefficient 
d'emmagasinement S en fonction de la pression interstitielle u ,^ considérées dans le calcul. 
Les figure IL45a et II.45b montrent l'évolution dans le temps de la distribution des charges 
hydrauliques (lignes équipotentielles) dans le terrain au voisinage du tunnel : la figure II.45a 
illustre l'évolution des charges hydrauliques à court terme, immédiatement après le 
creusement de l'ouvrage ; la figure II.45b montre l'évolution à moyen terme où l'on observe le 
rabattement progressif du niveau piézométrique de la nappe jusqu'à stabilisation définitive des 
phénomènes lorsque le régime permanent est atteint. 
On remarque que la perturbation hydraulique (la perte de charge et donc la diminution de 
pressions) se développent, dans un premier temps, radialement autour de l'ouvrage. Cette 
perturbation s'amplifie dans le temps et s'étend progressivement dans le massif, induisant un 
rabattement progressif du niveau piézométrique. 
La modification des pressions interstitielles dans le temps est donnée sur la figure 11.46, qui 
décrit la variation des pressions selon une coupe verticale située à 10m de l'axe du tunnel Les 
pressions se dissipent beaucoup moins rapidement dans les couches superficielles qu'en 
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Sur la paroi du tunnel, les gradients hydrauliques (figure n.48) diminuent progressivement 
jusqu'à ce qu'un régime d'équilibre soit atteint ; ce résultat est en accord avec la diminution, 
observée sur de nombreux chantiers, du débit entrant dans le tunnel avec le temps. 
h= 19.5m 
h = 19m 
(a) Après 1 minute (b) Après 4 minutes 
h = 19.5m 
h= 19m 
(c) Après 10 minutes (d) Apres 1 heure 
Figure I1.45a : Evolution à court terme du réseau d'équipotentielles autour d'un tunnel 
perméable (extrait du modèle). 
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-*v \ \ 
\ \ 
a Après 12 heures 
Agres 2 mois 
\ * 1 
wm\\\ 
b. Apres 14 ¡ours. 
J Apres ù mois 
Figure il.45b : Evolution à long terme du réseau d'équipotentielies autour d'un tunnel 
perméable (extrait du modèle). 
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Pression interstitielle (kPa) 







Niveau du substratum 
Figure ÍI.46 : Variation dans le temps des pressions interstitielles sur une ligne verticale à 10 
m de l'axe du tunnel. 
II.5.2 Comparaison des résultats numériques à ceux donnés par les méthodes 
approchées 
Les résultats obtenus en termes de débit et de rabattement à l'aide du code CESAR-LCPC 
peuvent être comparés avec ceux estimés à partir des méthodes issues de la littérature. Ces 
comparaisons sont présentées sur les figures 11.49 et 0.50. 
La comparaison des résultats fait, cette fois, apparaître une plus grande divergence des 
résultats. Ces différences peuvent toutefois être attribuées à l'interférence d'un nombre plus 
important de paramètres régissant les phénomènes transitoires, ceux-ci étant traités 
différemment d'une méthode à une autre. Par exemple, on remarque qu'à long terme et malgré 
une surface libre moins élevée, le débit donné par CESAR-LCPC est supérieur à celui donné 
par les autres méthodes. Ceci vient sans doute du fait que le calcul NSAT prend en compte 
l'écoulement dans la partie non-saturée, celui-ci tendant à réalimenter la nappe. Cette 
réalimentation est négligée dans les autres méthodes, qui assimilent la surface libre à une 
limite imperméable. D'autre part, les temps de stabilisation différent sensiblement d'une 
méthode à l'autre et la relation entre les débits et le rabattement de la nappe n'est pas constante 
d'un modèle à l'autre. 
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Figure 11.48 : Evolution des gradients hydrauliques en différents points sur la paroi du tunnel. 
101 
. 0,70 m 
. 0,70 m 
. 0,70 m 







Figure 11.49 : Comparaison des résultats obtenus à ceux des méthodes approchées pour la 
variation du débit dans le temps. 
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3 4 
Figure 11.50 : Comparaison des résultats obtenus à ceux des méthodes approchées pour la 
variation du niveau piézométrique dans le temps. 
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11.53 Rôle de ['anisotropic et de l'hétérogénéité du terrain 
Pour étudier le rôle de l'anisotropie et de l'hétérogénéité du terrain sur l'évolution 
hydraulique autour d'un tunnel, les cas précédemment traités en régime permanent (section 
II.4.5) ont été repris en régime transitoire. 
Le calcul en régime transitoire pour un milieu homogène anisotrope a montré que 
l'évolution hydraulique s'effectue à une plus grande vitesse : on atteint le régime permanent 
plus rapidement. Ceci est encore une fois à relier au fait qu'en milieu anisotrope, une 
perméabilité horizontale plus importante permet une meilleure réalimentation du massif et 
donc un équilibre plus rapide des phénomènes. 
Dans le cas d'un massif bicouche, on a pu constater une faible évolution des phénomènes 
dans le cas où la couche dans laquelle est creusé le tunnel est surmontée par une strate plus 
perméable : l'évolution s'effectue sur une échelle de temps beaucoup plus réduite par rapport 
au cas d'un massif homogène. La concentration de la perte de charge hydraulique dans îe 
massif le moins perméable et la faible variation du niveau piézométrique sont les principales 
interprétations de ce phénomène. 
Toutefois, l'influence la plus importante de l'hétérogénéité sur l'évolution hydraulique a été 
obtenue dans le cas où la couche de surface est moins perméable, configuration pour laquelle 
le régime permanent ne montre qu'une faible différence par rapport à un massif homogène 
(section II.4.5). 
La figure 11.51 décrit l'évolution correspondante du régime hydraulique : on peut voir que 
l'écoulement s'effectue dans un premier temps dans le massif inférieur plus perméable, et que 
le niveau piézométrique dans cette couche évolue très vite vers un état stable réalimenté par la 
couche supérieure. Dans un second temps, un deuxième niveau piézométrique se développe 
dans la strate supérieure, évoluant sur une échelle de temps beaucoup plus importante avant de 
rejoindre le niveau piézométrique de l'aquifère principal, pour enfin constituer une seule 
surface libre correspondant au régime permanent. 
Le suivi de l'évolution dans le temps montre que le régime permanent n'est obtenu qu'après 
une plus longue période que dans le cas d'un terrain homogène. La couche superficielle agit 
comme une source de réalimentation lente qui prolonge la durée des phénomènes transitoires. 
Par ailleurs, l'évolution des charges hydrauliques dans le terrain (figure 11.51) se traduit par 
des variations des pressions interstitielles autour du tunnel ; initialement concentrée dans la 




k - 10-10 m/s 
J_ . k=lo-7 
(a) Après 1 jour 
(b) Après 6 mens 
h = 0.9h0 ; h ~ h o 
(c) Après 5 ans 
h = lio 
(d) Apres 50 ans 
Figure 11.51 : Evolution du régime hydraulique de l'écoulement vers un tunnel situé dans un 
massif surmonté par une couche moins perméable. 
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II.5.4 Influence du revêtement du tunnel 
L'influence du revêtement du tunnel a été analysée dans la configuration décrite dans la 
partie II.4.5. On a pu constater que la présence d'un revêtement a un effet réducteur sur le 
temps d'évolution des écoulements vers la galerie par rapport au cas d'un tunnel perméable 
(figures 11.52 et IÍ.53) : débits et niveau piézométrique atteignent l'état d'équilibre plus 
rapidement. 
La figure II.54 montre l'évolution de la diminution de pressions interstitielles dans 
l'aquifère en différents points situés au-dessus du tunnel sur l'axe vertical de l'ouvrage, et la 
figure 11.55 l'évolution de la pression d'eau qui s'applique sur la paroi. On remarque que les 
pressions hydrauliques qui se développent sur le revêtement de l'ouvrage diminuent dans le 
temps jusqu'à ce que le régime d'écoulement permanent s'établisse. 
11.5.5 Evolution de l'écoulement vers un tunnel en conditions tridimensionnelles 
Le cas d'un tunnel en cours de construction a été reconsidéré en analyse transitoire. Dans 
cette configuration, le modèle devrait en toute rigueur simuler l'avancement progressif du 
front dans le massif. Toutefois, ne s'agissant que d'une étude de niveau préliminaire, nous 
avons choisi de considérer, dans un premier temps, le front de taille à l'arrêt. 
L'évolution, dans ce cas, du réseau d'équipotentielles dans le terrain, au voisinage du 
tunnel, est présentée sur la figure 11.56. Elle montre que la perturbation hydraulique est 
concentrée à court terme dans une zone réduite autour du front de taille, zone que l'on peut 
définir par un rayon d'action (comme cela a été supposé précédemment). 
Le rayon d'action de l'écoulement augmente progressivement dans le terrain, induisant une 
chute des pressions dans une zone plus importante du massif; la figure 11.58 donne l'évolution 
de la charge devant le front, ainsi que celle du rayon d'action de l'écoulement (caractérisé 
comme la distance correspondant à une diminution de charge inférieure à 2,5%). 
L'analyse de l'évolution des phénomènes dans le temps a permis de mettre en évidence une 
stabilisation plus rapide des phénomènes (et notamment des charges hydrauliques) au 
voisinage du front que dans le reste du massif ; c'est au sein du modèle qu'évolue les 
variations les plus étendues dans le temps (figures 11.56 et 11.57). Ceci est confirmé par la 
figure 11.58 qui donne l'évolution des gradients hydrauliques qui se développent à court terme 
au proche voisinage du front de taille ; ces gradients diminuent dans le temps avec la 
propagation de la perturbation dans le massif. 
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Figure il.52 : Evolution du niveau piézométrique au-dessus d'un tunnel (revêtu et non revêtu). 
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Figure 11.53 : Evolution du débit entrant dans un tunnel (revêtu et non revêtu). 
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Variation de la pression 
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Figure 11.54 : Evolution des pressions interstitielles en différents points de l'axe vertical au 
dessus du tunnel. 
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Figure 11.55 : Evolution des pressions hydrauliques sur le revêtement. 
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~1 
a. Après 12 heures 
h. Après 14 jours. 
c. Après 1 mois. 
d Après 6 mois. 
Figure Iî.56a : Evolution du réseau äquipotentielles autour d'un tunnel en cours de 
construction (extrait du modèle). 
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a Apres ¡2 heures. b. Après 14 ¡ours. 
c. Apres i mois. a. Apres 6 mois. 
Figure II.56b : Evolution du réseau äquipotentielles au front de taille. 
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Figure II.58: Evolution des gradients hydrauliques dans la zone de stabilité critique à l'avant 
du front de taille. 
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II.6 Conclusions 
L'application de la méthode des éléments finis, réalisée dans ce chapitre à l'aide du code 
CESAR-LCPC, a permis d'analyser, en conditions bidimensionnelles et tridimensionnelles, 
les caractéristiques des écoulements souterrains vers un tunnel creusé à faible profondeur. 
Les calculs numériques ont donné des résultats qui concordent bien avec les observations 
faites sur chantiers. Ces résultats mettent en évidence la diminution des pressions 
interstitielles induite dans le massif, diminution accentuée dans le cas d'un rabattement de 
nappe ; la concentration des gradients hydrauliques est par ailleurs obtenue au front de taille 
en analyse tridimensionnelle (pendant la construction) et au niveau du radier en section 
courante de l'ouvrage, ces deux niveaux étant ceux où les ruptures avec venues d'eau sont 
habituellement observées sur les chantiers. 
Le calcul transitoire a également donné une bonne concordance avec les observations ; on 
obtient une diminution dans le temps du débit convergeant vers l'ouvrage, une propagation 
progressive de l'impact hydraulique dans k massif accompagnée du rabattement progressif de 
la nappe et, enfin, des conditions de stabilité plus favorables (diminution progressive des 
gradients hydrauliques). 
D'autre part, la comparaison des résultats numériques à ceux donnés par les méthodes de 
calcul proposées dans la littérature a permis d'évaluer les limites de la représentativité de ces 
méthodes pour le cas considéré. Malgré leurs limites, ces méthodes semblent donner une 
bonne estimation des débits d'eau dans l'ouvrage et de l'allure de la surface libre en régime 
permanent. En régime transitoire la comparaison est moins satisfaisante, sans doute à cause du 
plus grand nombre de paramètres qui interviennent dans l'évolution des phénomènes. 
Les méthodes de Zeller (1954), Bear (1979) et Chishaki et Yang (1977) semblent être les 
plus adaptées à évaluer les débits d'eau entrant à long terme en section courante d'un tunnel 
situé dans un massif réalimenté latéralement. Ces méthodes donnent également une bonne 
estimation du rabattement de nappe. Dans le cas d'une nappe en charge, les méthodes dues à 
Rat (1973), Polubarinova-Kochina (1962) et Chishaki (1984) donnent les estimations de 
débits les plus proches des résultats numériques. 
Le calcul par la méthode des éléments finis permet de tenir compte des conditions de 
drainage sur la paroi du tunnel ; les calculs réalisés ont montré le rôle important de la 
perméabilité relative revêtement-sol ; un rapport proche de l'unité conduit à la disparition de 
l'influence du revêtement sur l'écoulement, un rapport très faible conduisant aux conditions 
d'un tunnel imperméable (ce rapport a été d'environ 10-MO"* pour l'application traitée : un 
111 
tunnel de 5 m de diamètre creusé à 10m de profondeur sous une nappe réalimentée par une 
source située à 50m, l'épaisseur du revêtement étant de 0,4m). 
Le calcul à l'aide de CESAR-LCPC a par ailleurs permis de dégager le rôle important de 
ranisotropie de perméabilité du sol et la nette influence de la stratification du massif sur le 
régime hydraulique autour d'un tunnel. Une plus grande perméabilité horizontale, cas souvent 
rencontré dans les massifs naturels, induit, par rapport à des conditions d'écoulement 
isotropes, une augmentation du débit dans l'ouvrage et une réduction du rabattement de la 
nappe ; l'anisotropie induit des gradients moins importants au front de taille ; ceux qui se 
développent au niveau du radier sont par contre plus importants. Par ailleurs, la diminution 
des pressions d'eau est, dans ce cas, moins importante dans le massif, la zone d'influence étant 
toutefois plus étendue. Enfin, on observe, dans le cas anisotrope, une stabilisation plus rapide 
des phénomènes. 
L'hétérogénéité du massif a également un effet important sur le régime hydraulique. Dans 
le cas où le tunnel traverse une couche moins perméable, l'impact hydraulique est confiné 
dans cette couche, y induisant des gradients plus élevés. Dans le cas où le tunnel est creusé 
dans une couche plus perméable, l'écoulement est également confiné à court terme dans la 
couche traversée ; la diminution des pressions d'eau est toutefois plus importante et peut à 
plus long terme se propager dans les couches moins perméables. 
Le calcul à l'aide de CESAR-LCPC a également permis de dégager l'importance de la prise 
en compte de l'écoulement au-dessus de la surface libre. Cet écoulement tend à réaîimenter la 
nappe, freinant le rabattement du niveau piézométrique et la diminution des pressions 
interstitielles dans le massif ; l'application traitée a montré que sa prise en compte peut avoir à 
long terme un effet de -10% sur le niveau de la nappe et de +20% sur le débit dans l'ouvrage. 
La prise en compte de cet écoulement nous semble être l'un des plus grands avantages que 
présente le code CESAR-LCPC pour le calcul des écoulements hydrauliques autour d'un 





ANALYSE DE TECHNIQUES DE CHANTIER DESTINÉES 
A REDUIRE L'EFFET DES ECOULEMENTS AU FRONT 
III. 1 Introduction 
Le chapitre précédent a permis d'analyser les écoulements hydrauliques autour d'un tunnel 
et de vérifier la capacité des modèles numériques à reproduire les principales caractéristiques 
de leur impact sur les chantiers de tunnels. Le premier chapitre avait, par ailleurs, permis 
d'apprécier la diversité des dispositions pouvant être mises en oeuvre pour atténuer l'effet de 
ces écoulements au front de taille. 
Dans cette partie de notre travail, le code de calcul CESAR-LCPC a été utilisé pour l'étude 
de trois techniques généralement utilisées sur les sites de tunnels pour atténuer l'impact de 
l'écoulement vers l'ouvrage : drainage horizontal au front de taille, drainage auréoîaire et 
réalisation d'un diaphragme étanche au-dessus du front de taille. On s'est principalement 
intéressé à l'efficacité de ces techniques pour diminuer les gradients au front de taille et à leur 
effet sur les variations de pressions interstitielles et l'étendue des zones d'influence. 
Une étude d'influence de la vitesse d'avancement du front de taille sur le régime 
hydraulique du massif et le rayon d'action des écoulements a également été menée ; les calculs 
ont été effectués pour différentes valeurs de coefficients de perméabilité et d'emmagasinement 
du terrain. 
Ces travaux font partie des recherches menées dans le cadre du projet EUREKA 
"PREMEC", programme de recherche et de développement regroupant le LCPC, la société 
Perforex (pilote du projet) et six autres partenaires français, britanniques et espagnol et 
destiné, notamment, à étendre le champ d'application de la méthode de creusement de tunnels 
par prédécoupage mécanique aux terrains meubles et aquifêres. 
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ÏII.2 Techniques adoptées sur chantiers pour atténuer l'impact de l'écoulement au 
front 
Le premier chapitre de cette thèse a permis de dégager les principaux problèmes liés à 
l'écoulement des eaux souterraines vers un ouvrage en cours de construction. Les plus 
fréquemment observés sont les problèmes d'inondations de la galerie (débits) et d'instabilité 
du front de taille (favorisée par les gradients hydrauliques). 
Les techniques spécifiquement adoptées pour affronter ces problèmes peuvent être classées 
en deux familles selon le principe de leur fonctionnement. La première famille est basée sur le 
principe de l'imperméabilisation d'une zone du massif au front de taille ; elle regroupe les 
techniques d'injection et de congélation de sol. Les techniques d'injection sont généralement 
employées dans les sols granulaires qui présentent une granulométrie adaptée au coulis injecté 
; la congélation du sol est par contre utilisée dans le cas des sols fins à fortes teneurs en eau. 
Ces techniques présentent l'avantage d'améliorer les propriétés mécaniques du terrain pendant 
!a construction de l'ouvrage. 
La deuxième approche consiste à dévier le cheminement de l'eau pour la capter dans des 
installations annexes (drainage). Diverses techniques de drainage peuvent être employées : 
- forage d'un tunnel pilote, agissant comme un drain de large diamètre (1 à 2m ) et 
rabattant la nappe avant l'arrivée de la galerie principale ; cette technique est efficace, 
mais relativement coûteuse ; 
- forage d'un système de drains horizontaux au front de taille ; ceux-ci sont 
généralement placés près du radier ; ils permettent de réduire l'écoulement vers le 
front de taille, diminuant ainsi les poussées d'eau qui s'y développent ; 
- réalisation d'un système de drainage auréolaire en voûte du tunnel ; généralement 
utilisé dans le cas des terrains peu perméables, ce système présente un effet plus 
rapide que les drains horizont front de taille. 
L'efficacité de ces deux dernières techniques sera analysée par le calcul dans ce chapitre. 
Nous avons également retenu le cas d'un diaphragme étanche disposé au-dessus du front pour 
imperméabiliser localement le terrain encaissant. 
Le chapitre analyse les principaux résultats obtenus par les calculs ; les résultats complets 
peuvent être trouvés dans les deux rapports réalisés pour le projet "EUREKA-PREMEC" 
(AtwaetLeca, 1993, 1994). 
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ÏI1.3 Modélisation de quelques techniques de chantier et comparaison de leur 
efficacité à réduire l'effet des écoulements au front 
III.3.1 Cas étudié 
Le modèle choisi pour simuler les conditions rencontrées au front de taille d'un tunnel en 
cours de construction est représenté sur la figure DL1. Les parois latérales de l'ouvrage sont 
considérées imperméables et l'écoulement est supposé se produire uniquement par le front de 
taille. 
Les données géométriques et hydrogéologiques du modèle ont été établies dans le cadre du 
projet EUREKA "PREMEC". D s'agit d'un tunnel de diamètre D=5m creusé sous une 
couverture C = 7,5m, la profondeur du substratum imperméable étant située à 10m de l'axe 
horizontal du tunnel. Le massif a un coefficient de perméabilité k=105 m/s et un coefficient 
d'emmagasinement à la saturation S= 106. Les courbes de variation de la perméabilité relative 
k,. par rapport à l'état saturé et de la teneur en eau volumique 0 , en fonction de la pression 
interstitielle uw, sont présentées sur la figure ÏÏI.2. 
Le maillage utilisé dans cette étude est représenté sur la figure HL3 ; les limites ont été 
placées à 40m en avant du front, derrière le front de taille, ainsi que dans la direction 
perpendiculaire à l'axe horizontal du tunnel. On s'est placé dans le cas d'une nappe à surface 
libre ; une condition de charge hydraulique constante a été imposée sur les trois frontières du 
modèle (figure DI.3). 
Dans un premier temps, nous présentons l'analyse de l'écoulement vers le tunnel en 
considérant le front de taille comme dépourvu de toute disposition particulière (section 
in.3.2). Dans un deuxième temps, nous nous intéressons au cas où le front serait muni d'un 
système de drains horizontaux, d'un système de drainage auréoîaire ou d'un diaphragme 
étanche (sections III.3.3 à IH.3.5). 
IIÎ.3.2 Etude préliminaire de l'évolution du régime hydraulique vers le front de taille 
dans les conditions du massif considéré 
Au cours du creusement d'un tunnel, l'avancement progressif du front fait que les 
écoulements autour de l'ouvrage s'effectuent généralement en régime transitoire. Toutefois, les 
premiers calculs transitoires réalisés pour cette étude ont montré que, pour les conditions 
géométriques et hydrogéologiques proposées, le régime permanent était rapidement atteint. 
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Figure HI. 1 : Le modèle considéré 
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Figure ni.2 : Courbes de teneur en eau et 
de perméabilité relative caractéristiques 
du massif 
Figure IU.3 : Maillage et conditions aux limites. 
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L'évolution au cours du temps de la charge hydraulique en différents points au niveau du 
tunnel est montrée sur la figure in.4 ; elle confirme que le temps d'évolution des phénomènes 
hydrauliques est, dans la configuration étudiée, très limité (entre 1 et 2 jours). 
La figure III.5 représente la distribution des charges hydrauliques obtenue par le calcul 
transitoire au temps t=l jour ; celle-ci est très proche de la distribution obtenue par le calcul en 
régime permanent et notamment au proche voisinage de la galerie où les charges hydrauliques 
atteignent plus vite leur état d'équilibre. 
Les résultats de ce premier calcul ainsi que l'échelle usuelle des vitesses d'avancement de 
creusement de tunnels nous ont conduit à adopter une analyse en régime permanent pour 
comparer l'influence des différentes techniques envisagées. 
Notons, enfin, que le rabattement de la nappe au-dessus du tunnel avec un front nu est 
limité à long terme à 0,71m (figure IQ.6) et que les gradients hydrauliques au front de taille 
varient entre 2,6 dans la partie supérieure du front et 5 au niveau du radier (figure HI.7). 
III.3.3 Drainage à l'avancement par un système de drains horizontaux 
Dans la pratique, l'installation au front de taille d'un système de drains horizontaux 
parallèles à l'axe du tunnel est la technique la plus fréquemment utilisée quand on se trouve 
dans des terrains peu compressibles. Les drains sont destinés à capter l'eau à l'avant de la 
galerie et à diminuer ainsi les gradients hydrauliques au front de taille. 
Pour étudier l'efficacité de l'utilisation d'un tel système dans l'amélioration des conditions 
de stabilité du front et évaluer l'impact du drainage sur l'environnement de l'ouvrage, nous 
avons voulu dans un premier temps analyser les différents paramètres qui peuvent influencer 
l'efficacité du système. Les paramètres considérés sont : la position des drains sur la paroi du 
front, le nombre de drains, leur diamètre et leur longueur devant le front (longueur) ainsi que 
la perméabilité relative du drain par rapport au sol. 
Pour accomplir cette étude, nous nous sommes placés dans la configuration décrite dans la 
section précédente ; au total 6 nouveaux modèles d'éléments finis ont été construits en 
intégrant des drains de différentes longueurs et différents diamètres. La figure HJ.8 montre une 
partie représentative de l'un des maillages utilisés. Les modèles de drains ont été représentés 
par différents groupes d'éléments dont le coefficient de perméabilité peut être modifié dans le 
fichier des données. 
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Figure HI.4 : Evolution de la charge 
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au-dessus du tunnel. 
Figure IIL5 : Réseau äquipotentielles 
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La variation de la position des drains ou de leur nombre a été simulée par activation des 
propriétés du groupe d'éléments qui représente l'un ou l'autre des drains (perméabilité du 
groupe égale à celle des drains), ou leur désactivation (perméabilité du groupe égaie à celle du 
sol). 
Le tableau ULI récapitule les calculs réalisés ainsi que les hypothèses correspondant à 
chaque calcul. La série de calcul I est relative à la modélisation d'un drain situé à différentes 
hauteurs sur l'axe vertical médian du front ; les séries H, m et IV correspondent à des 
variations de la longueur du drain, de son diamètre et de sa perméabilité relative (par rapport 
au sol), respectivement. La série V fait varier le nombre de drains installés au front de taille. 
La figure IÏÏ.9 montre les positions du drain adoptées dans les calculs RI, P2, P3 et P4. Les 
dispositions de drains adoptées dans la série de calcul V sont représentées sur la figure HI. 10. 
Les résultats obtenus, dans les différentes configurations, ont permis d'étudier l'impact du 
drainage sur les gradients hydrauliques, ainsi que l'étendue de la zone influencée par la 
présence des drains. 
La figure in. 11 montre l'influence de la position du drain sur les distributions des gradients 
hydrauliques issues des calculs de la série I. Elle compare les valeurs des gradients selon un 
plan vertical passant par l'axe du tunnel. Cette comparaison met en évidence une diminution 
significative des gradients avec un seul drain installé au front ; la diminution des gradients est 
encore plus marquée localement autour du drain. 
Par ailleurs, ces résultats vérifient que l'efficacité du drainage augmente quand le drain est 
situé près du radier, cette position lui permettant d'atténuer les gradients sur toute la hauteur 
du front (figure lu. 11). Ceci est sans doute dû au fait que l'écoulement converge d'une manière 
générale vers la partie inférieure du front de taille où se situe la plus grande différence de 
charge. La figure HI. 12 confirme ce phénomène ; on a comparé sur cette figure les 
distributions de gradients hydrauliques données dans le plan transversal du front par les trois 
calculs PI, P2 et P3 à celles obtenues à partir des calculs de référence R0 (sans drain) et RI 
(un drain à D/10 en radier). 
La série de calculs II a pu montrer que la longueur des drains dans le massif n'affectait que 
faiblement les valeurs des gradients hydrauliques au front. Toutefois, la longueur du drain 
influence l'étendue de la zone concernée par le drainage, aussi bien dans le plan longitudinal 
parallèle à l'axe du tunnel (figure HJ.13) que dans le plan transversal perpendiculaire (figure 
III. 14). Les résultats montrent que l'étendue de la zone affectée augmente avec la longueur du 
drain. Ces calculs font toutefois apparaître une longueur maximale de drain efficace, pour 
laquelle l'étendue de la zone drainée se stabilise. Pour les conditions considérées dans cette 
étude, cette longueur peut être estimée à 10m, soit 2 fois le diamètre du tunnel. 
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Figure III.9 : Différentes positions de 
drains étudiées. 
Figure HI. 10 : Modification du nombre 
de drains au front. 
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cas sans drains ; 
un drain situé juste au-dessous 
du niveau en clé (niveau +12m) ; 
un drain situé à mi-hauteur 
(niveau +10m) ; 
un drain situé à D/4 du radier 
(niveau +9m) ; 
un drain situé en radier 
(niveau +8m). 
Figure lu. 11 : Influence de la position d'un drain sur la distribution des gradients hydrauliques 
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Ä0 .' cas sans drains ; 
P] : un drain situé juste au-dessous du niveau en clé (niveau +J2m), 
P2 : un drain situé à mi-hauteur (niveau +¡Qm) ; 
P3 : un drain situé à D/4 du radier (niveau +9m) ; 
RI : un drain situé en radier (niveau +8m). 
Figure ÎII. 12 : Influence de la position du drain sur la distribution des gradients hydrauliques 









Gradient hydraulique î 








RO : cas sans drains ; 
LI : un drain de longueur 0,6D ; 
RI : un drain de longueur 1,6D ; 
L3 : un drain de longueur 3D ; 
LA : un drain de longueur 5D. 
(D = diamètre de la galerie) 
Figure HI. 13 : Influence de la longueur du drain sur la distribution des gradients hydrauliques 
dans le plan longitudinal médian du tunnel (série de calculs II). 
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Gradient hydraulique i 
RO : cas sans drains ; 
LI : un drain de longueur 0.6D ; 
RI : un drain de longueur 1,6D , 
13 : un drain de longueur 3D ; 
LA : un drain de longueur 5D 











Figure HI. 14 : Influence de la longueur du drain sur la distribution des gradients hydrauliques 
dans le plan transversal au front de taille (série de calculs II). 
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Par ailleurs, les résultats des calculs des séries DI et IV montrent que les gradients au front 
sont fortement influencés par le diamètre du drain et la perméabilité relative entre le drain et le 
sol (figure lu. 15). Ceci peut être interprété par l'accroissement de la capacité de drainage du 
drain avec sa taille et sa perméabilité relative par rapport au massif. 
L'augmentation du diamètre du drain ou de sa perméabilité relative se traduit par une 
augmentation de l'étendue de la zone drainée. La figure DL!6 compare les distributions des 
gradients au front obtenues à partir des séries de calculs ni et IV, ainsi que celles issues des 
calculs de référence RO et RI. 
Gradient hydraulique 
2 3 4 
_l iOk-ZS-—I 1-
Profondeur par rapport 
à la clé de voûte (m) 
RO : cas sans drains ; 
RI : drain de 20 cm de diamètre ¡000 fois plus perméable que le sol ; 
DJ : drain de JO cm de diamètre 1000 fois plus perméable que le sol ; 
D3 : drain de 40 cm de diamètre J000 fois plus perméable que le sol ; 
Kl : drain de 20 cm de diamètre 100 fois plus perméable que le sol ; 
K3 : drain de 20 cm de diamètre ¡0000 fois plus perméable que le sol. 
Figure III. 15 : Influence du diamètre du drain et de sa perméabilité relative par rapport au sol 
sur la distribution des gradients hydrauliques sur l'axe vertical médian du front de taille (séries 
de calcul El et IV). 
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Kl 
Gradient hydraulique i 
RO : cas sans drains ; 
RI : drain de 20 cm de diamètre ¡000 fois plus perméable que le sol ; 
Dl : drain de 10 cm de diamètre 1000 fois plus perméable que le sol ; 
D3 : drain de 40 cm de diamètre 1000 fois pius perméable que le sol ; 
Kl : drain de 20 cm de diamètre 100 fois plus perméable que le sol ; 











Figure Ol. 16 : Influence du diamètre du drain et de sa perméabilité relative par rapport au sol 
sur la distribution des gradients hydrauliques dans le plan transversal au front de taille (séries 
de calculs 3H et IV). 
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Les résultats de l'étude de l'influence du nombre de drains sur l'efficacité du drainage sont 
représentés sur la figure in. 17, qui rassemble les distributions de gradients hydrauliques 
obtenues avec 1, 3, 5 et 7 drains. Les figures HI. 18 et IH.19 décrivent l'évolution, en fonction 
du nombre de drains, de la zone d'influence du drainage dans les directions transversale et 
longitudinale, respectivement. Ces figures montrent que l'augmentation du nombre de drains 
produit une meilleure distribution de gradients au front de taille (la résultante des gradients sur 
un volume de sol donné au front est nettement plus favorable). 
Gradient hydraulique 
Profondeur par rapport 
à la clé de voûte (m) 
RO : cas sans drains ; 
R] : I drain ; 
N3 : 3 drains ; 
N5 : 5 drains ; 
N7 : 7 drains. 
Figure HI. 17 : Influence du nombre de drains sur la distribution des gradients hydrauliques sur 
l'axe vertical médian du front de taille (série de calculs V). 
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R0 : cas sans drains ; 
RI : J drain ; 
N3 : 3 drains ; 
N5 : 5 drains ; 
N7 : 7 drains. 
Figure lu. 18 : Influence du nombre de drains sur ia distribution des gradients hydrauliques 








RO : cas sans drains 
Rl : ! drain ; 
N3 : 3 drains ; 
N5 : 5 drains ; 
N7 : 7 drains. 
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Figure HI. 19 : Influence du nombre de drains sur la distribution des gradients hydrauliques 
dans le plan longitudinal médian du tunne! (série de calculs V). 
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Ces calculs permettent également de comparer les débits recueillis dans chacun des drains 
et celui traversant la paroi du front. Cette comparaison est présentée dans le tableau rn.2. On 
peut remarquer que, mis à part le drain central (n°l), la quantité d'eau recueillie dans chaque 
drain est à peu près équivalante ; d'autre part, un débit d'eau non négligeable suinte par Sa 
paroi du front. 
Ces résultats ne doivent être considérés que d'une manière qualitative, dans la mesure où ils 
s'appliquent à une configuration particulière. Cette étude permet toutefois d'évaluer l'efficacité 
d'un système de drainage frontal On peut notamment conclure que le drainage est d'autant 
plus efficace que les drains sont situés près du radier. La diminution des gradients au front est 
directement affectée par le diamètre des drains ou leur nombre et par le rapport de 
perméabilité entre les drains et ie terrain. Le rayon d'action du drainage augmente avec le 
nombre de drains et leur longueur. D existe toutefois une longueur limite à partir de laquelle 
l'efficacité des drains tend à se stabiliser. 
Par ailleurs, les résultats montrent que l'utilisation d'un système de drains au front provoque 
une amplification de l'impact du tunnel sur les pressions interstitielles dans le massif. La 
figure rn.20 compare les isovaleurs de diminutions de pressions entre le cas d'un creusement 
sans drains et Se cas où l'on aurait 7 drains au front de taille (calcul N7). Dans ce dernier cas, 
on observe une plus grande diminution des pressions, notamment au niveau du front de taille 
de l'ouvrage ; la zone concernée par les diminutions de pressions est, par ailleurs, plus étendue 
dans le massif ; ceci se vérifie également par la plus grande quantité d'eau drainée du massif 
(tableau EQ.2) : les risques de tassement par consolidation du sol sont donc plus importants, 
dans le cas où l'on utilise un système de drainage horizontal au front. 
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(a) Cas d'un tunnel avec un front de taille nu 
(b) Cas d'un front de taille avec 7 drains horizontaux au front de taille 
Figure III.20 : Impact d'un système de drainage horizontal au front sur la diminution des 
pressions interstitielles dans le massif encaissant. 
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III.3.4 Drainage par un système auréolaire en voûte 
Une alternative au drainage horizontal au front est le drainage auréolaire en voûte. Une 
modélisation de cette technique a été réalisée à l'aide de CESAR-LCPC, dans le but d'estimer 
numériquement son impact sur les caractéristiques de l'écoulement vers l'ouvrage. 
Le modèle de base décrit au début de ce chapitre a été modifié et un nouveau modèle a été 
construit intégrant une saignée drainante à l'intérieur du massif à l'avant du front de taille. Le 
maillage utilisé est décrit sur la figure DI.2L Un détail représentatif de la saignée drainante et 
ses caractéristiques géométriques sont donnés sur la figure m.22. D s'agit d'une saignée 
continue forée, dans le prolongement de la paroi du tunnel, sur une profondeur égale à 2 fois 
le diamètre du front, soit 10 m ; elle couvre les 3/4 du pourtour du front de taille et son angle 
d'inclinaison sur l'horizontale en voûte est égal à 10° (figure m.22). 
Les résultats des calculs font apparaître une grande efficacité de ce système pour diminuer 
les gradients au front. La figure ÏÏI.23 compare les gradients au front obtenus dans ce cas avec 
ceux correspondant à un front non-drainé. L'influence du drainage auréolaire est plus 
prononcée dans les deux tiers supérieurs du front de taille. Une comparaison en coupe 
longitudinale est, par ailleurs, donnée sur la figure ITJ.24. Les gradients hydrauliques les plus 
importants sont situés au niveau du radier et en tête du système de drainage. 
Par ailleurs, les débits entrant dans le tunnel sont principalement concentrés au niveau des 
reins à la base de ia saignée drainante (figure rn.25) ; cette caractéristique offre un avantage 
certain du point de vue du chantier, l'évacuation des eaux drainées se faisant sur les côtés. Le 
tableau m.3 compare les débits obtenus à travers le front dans les deux cas : avec et sans 
drainage auréolaire. On constate qu'à l'image du drainage horizontal, le drainage auréolaire 
amplifie considérablement ia diminution des pressions interstitielles dans le massif (figure 
ni.26). Les diminutions de pressions sont plus importantes que dans le cas d'un système de 
drainage horizontal en radier. Le rabattement de la nappe atteint 6,5m (au lieu de 0,71m dans 
le cas d'un front non drainé) ; l'influence du drainage sur les pressions s'étend sur toute la 
longueur du modèle. 
Tableau III.3 : Comparaison des débits recueillis dans le tunnel. 
Cas de figure 
front non drainé 
front avec drainage 
auréolaire 









Figure III.21 : Modèle d'éléments finis avec un système de drainage auréolaire. 
Figure lu.22 : Caractéristiques et maillage de la saignée drainante. 
135 











(a) cas d'un front 
non drainé 
(b) cas d'un front avec 
drainage auréolaire 
Figure 111.23 : Influence du drainage auréolaire sur îa distribution des gradients hydrauliques 
dans le plan transversal au front de taille. 











(a) cas d'un front 
non drainé 
(b) cas d'un front avec 
drainage auréolaire 
Figure III.24 : Influence du drainage auréolaire sur la distribution des gradients hydrauliques 
dans le plan longitudinal médian du tunnel (extrait du modèle). 
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Figure lu.25 : Vecteurs d'écoulement au sein de la saignée drainante. 
Figure III.26 : Impact du drainage auréolaire sur la diminution des pressions interstitielles 
dans le massif encaissant. 
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III.3.5 Realisation d'un diaphragme étanche 
La troisième technique analysée dans ce chapitre correspond à la réalisation d'un 
diaphragme étanche en voûte. Le maillage utilisé est similaire à celui considéré pour l'étude 
du drainage auréolaire, les caractéristiques géométriques du diaphragme étanche étant 
identiques à celles de la saignée drainante (figure EEI.27). 
Les résultats des calculs montrent que l'impact de la présence du diaphragme étanche 
concerne plus particulièrement les pressions interstitielles (figure HI.28). Malgré une faible 
influence du diaphragme sur le rabattement du niveau piézométrique de la nappe (0,63m au 
lieu de 0,71m dans le cas du tunnel sans diaphragme), la variation des pressions dans la zone 
située au dessus du tunnel est maintenue à des niveaux négligeables (figure ffl.28), diminuant 
ainsi les risques de consolidation du sol. 
Du point de vue des gradients au front, les calculs montrent une faible influence de la 
présence du diaphragme (figure 11.29). Dans certaines zones, ceux-ci sont même supérieurs à 
ceux obtenus dans le cas d'un tunnel sans diaphragme. Les débits recueillis dans l'ouvrage sont 
par ailleurs, dans les deux cas, pratiquement similaires. 
Figure ÍÍI.27 : Caractéristiques géométriques du diaphragme étanche. 
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Figure Til.28 : Influence du diaphragme sur les pressions interstitielles (extrait du modèle). 
Figure HI.29 : Comparaison des gradients hydrauliques entre les cas avec et sans diaphragme 
étanche dans le plan longitudinal médian du tunnel (extrait du modèle), 
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IÏI.4 Modélisation des écoulements vers un tunnel au cours de l'avancement du front 
Le calcul des écoulements en régime transitoire est notamment important lorsqu'il s'agit 
d'étudier le cas d'un tunnel en cours de réalisation. Les caractéristiques des écoulements vers 
l'ouvrage (débits, gradients hydrauliques, charges, pressions) dépendent alors à la fois des 
propriétés hydrauliques du massif et de la vitesse d'avancement de l'ouvrage dans le massif. 
Dans cette section, on s'est proposé d'analyser les caractéristiques de l'écoulement en tenant 
compte de la vitesse d'avancement du creusement. On s'est notamment intéressé à l'influence 
de la vitesse d'avancement sur le régime hydraulique autour de la galerie, compte tenu des 
caractéristiques du terrain encaissant. 
III.4.1 Modèle considéré, hypothèses et phasage des calculs 
On s'est placé, pour cette étude, dans le cas d'une nappe en charge. Cette configuration 
permet une analyse plus générale, l'évolution des phénomènes étant régie par deux paramètres 
d'ordre hydrogéologique : le coefficient de perméabilité k et le coefficient d'emmagasinement 
hydraulique S. 
Le modèle adopté est représenté sur la figure iïï.30. ü s'agit d'un tunnel circulaire de 
diamètre D égal à 5m, creusé dans un massif aquifère alimenté au niveau de chacune de ses 
frontières. Dans le plan transversal à l'axe de l'ouvrage, l'alimentation est supposée se situer à 
une distance égale à 4 fois le diamètre de la galerie (soit 20m). Les conditions de calcul sont 
schématisées sur la figure HI.31. 
L'avancement du tunnel dans le massif a été simulé en faisant varier îa position du front 
(condition de pressions nulles) par passes successives de 5m de longueur chacune. Trois 
vitesses d'avancement différentes ont été considérées : 1 m/jour, 10 m/jour et 20 m/jour. 
L'étude est réalisée pour 6 catégories de terrains (tableau III.4). 






























Figure in.30 : Le modèle considéré. 
Figure in.31 : Maillage et conditions aux limites. 
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in.4.2 Analyse des résultats 
La figure EH.32 permet de comparer l'évolution des lignes d'équipotentielles obtenues pour 
deux vitesses d'avancement différentes du tunnel. On remarque que, dans les deux cas, le 
réseau d'équipotentielles, initialement concentré au niveau du front de taille, se propage 
graduellement dans le massif jusqu'à atteindre un état pseudo-stationnaire qui évolue 
continuellement autour du front en mouvement. 
Par ailleurs, on peut définir un rayon d'action de l'écoulement, en utilisant la condition 
introduite au chapitre précédent (2,5% de tolérance, soit H= 19,5m). L'évolution du rayon 
d'action de l'écoulement avec l'avancement du tunnel dans le massif est donnée sur la figure 
ni.33, et sur la figure IEL34 en fonction du temps. On remarque que, dans la configuration 
traitée, le régime pseudo-stationnaire d'écoulement est atteint au maximum après quatre 
phases d'excavation, ce qui correspond à la couverture de la nappe au-dessus du tunnel. Par 
ailleurs, le temps de stabilisation des phénomènes est d'autant plus court que le coefficient de 
perméabilité est faible et que la vitesse d'avancement est importante (figure DI.34). 
Les figures DI.35 et IÏÏ.36 montrent deux représentations de la relation entre Se rayon 
d'influence obtenu lors de la stabilisation des phénomènes autour du front, la vitesse 
d'avancement et les propriétés hydrauliques du massif (k et S/k). Toutefois, pour les terrains 
relativement perméables et à faible emmagasinernent (coefficient de perméabilité plus grand 
que 10 6 m/s et S/k pius petit que 102 s/m), le rayon d'action est indépendant de la vitesse 
d'avancement. Pour les terrains peu perméables, le tunnel n'a qu'un effet très local sur le 
régime hydraulique dans le massif. Le rayon d'action pseudo-stationnaire augmente avec la 
vitesse d'avancement de l'ouvrage et avec la diminution du rapport S/k. 
Enfin, les figures Eu.37 et m 3 8 montrent les réseaux d'équipotentielles obtenus à l'état 
pseudo-stationnaire pour différentes vitesses d'avancement de tunnels dans des massifs de 
propriétés hydrauliques différentes. Les résultats obtenus sont représentés selon une coupe 
longitudinale dans le plan médian du tunnel sur la figure 01.37 et dans le pian transversal au 
front de taille sur la figure ÍH.38. Ces figures aident à mieux appréhender le rôle des propriétés 
hydrauliques du sol et de la vitesse d'avancement du tunnel sur le régime hydraulique autour 
du front. 
Ces résultats doivent être considérés comme une première étude dont les résultats ne 
peuvent être généralisés qu'après un examen plus approfondi et après une étude paramétrique 
détaillée permettant de vérifier le rôle de tous les paramètres et notamment de la géométrie du 
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III.5 Conclusions 
Dans ce chapitre, le calcul à l'aide du code CESAR-LCPC a permis d'étudier l'impact de 
trois techniques proposées pour réduire l'effet des écoulements vers le front de taille d'un 
tunnel en cours de construction et d'analyser l'évolution du régime hydraulique à l'avancement 
du tunnel dans le massif. 
Les résultats de calcul ont permis de vérifier l'efficacité du drainage horizontal par des 
drains tubulaires pour réduire les gradients hydrauliques au front de taille. Les différents 
modèles étudiés ont mis en évidence un drainage plus efficace lorsque le système de drainage 
est placé près du radier ; l'influence du nombre de drains, de leur diamètre et de leur longueur 
sur l'efficacité du système de drainage a par ailleurs été constatée ; la perméabilité relative des 
drains par rapport au sol a également un rôle important. 
La modélisation d'un système de drainage auréolaire a montré une plus grande efficacité 
par comparaison à celle du drainage tubuîaire ; la surface drainante étant dans ce cas plus 
importante, ce système permet d'obtenir une plus grande diminution des gradients ; cette 
diminution est, de plus, mieux répartie au front de taille. Les deux systèmes (drainage 
auréolaire et drainage tubuîaire) ont toutefois un effet non négligeable sur la quantité d'eau 
drainée du massif ; les chutes de pressions interstitielles sont, dans ce cas, plus importantes et 
affectent des parties plus importantes du massif. 
En revanche, la modélisation d'un diaphragme étanche au front de taille en voûte a montré 
que ce diaphragme contribue principalement à maintenir la variation des pressions 
interstitielles au-dessus de l'ouvrage à un niveau négligeable ; les gradients au front ne sont 
que faiblement influencés par la présence du diaphragme. 
D'un autre côté, la modélisation des conditions transitoires d'un tunnel à ("avancement a 
permis de mettre en évidence le rôle primordial de la perméabilité du sol et de la vitesse 
d'avancement sur le régime hydraulique du massif. 
Cette étude a permis de dégager l'existence d'un régime d'écoulement quasi-stationnaire qui 
s'établit autour du front de taille et l'accompagne au fur et à mesure de l'avancement de 
l'ouvrage dans le massif. L'étendue de la zone influencée peut être caractérisée par un rayon 
d'action qui est d'autant plus grand que la perméabilité du massif est grande et la vitesse de 
l'avancement du tunnel est réduite. Pour le cas traité dans ce chapitre (un tunnel de 5m de 
diamètre réalimenté d'une source continue située à 20m de distance), et si on considère un 
massif de 1012 m/s et de coefficient de perméabilité et 104 de coefficient d'emmagasinement, 
le rayon d'action passe de 5m à Î5m quand la vitesse d'avancement du tunnel tombe de 
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20m/jour à 1 m/jour. L'extension du rayon d'action dans le massif réduit l'amplitude des 
gradients au front de taille ; cela amplifie, par contre, la chute de pressions interstitielles. 
Toutefois, les calculs réalisés dans ce chapitre ainsi que ceux du chapitre qui le précède 
(chapitres II et HI) ont considéré les écoulements en milieux poreux peu ou non déformables. 
Dans le cas des terrains meubles, les déformations du sol qui accompagnent l'écoulement des 
eaux vers la galerie et celles induites par son creusement proprement dit (déconfinement) 
jouent un rôle important dans l'évolution transitoire des phénomènes. La déformabilité du sol 
influence par ailleurs les variations de pressions interstitielles dans le massif et ce par 
contraction ou dilatation de certaines zones autour de l'ouvrage. 
Dans les massifs déformables, les écoulements et les déformations induits par le 
creusement d'un tunnel doivent en toute rigueur être traitée en analyse hydro-mécanique 







LA CONSOLIDATION DES SOLS AUTOUR DES TUNNELS -
COMPORTEMENT IN SITU ET MODÉLISATION - SYNTHESE BIBLIOGRAPHIQUE 
IV.l Introduction 
Ce chapitre est consacré à î'étude des déformations induites dans les massifs encaissant le 
creusement de tunnels et à la description des techniques développées pour simuler, sur un modèle 
d'éléments finis, les différents états de chargement subis par l'ouvrage et le massif au cours des 
phases successives de la construction. 
La première partie du chapitre présente une synthèse d'observations de chantiers ; celles-ci 
concernent la réponse du massif au creusement et la distribution des tassements qui en résultent à 
la surface du sol. Un intérêt particulier a été accordé aux observations portant sur l'évolution des 
pressions interstitielles et des tassements de consolidation du sol. 
Dans un deuxième temps, nous décrivons ¡es principales techniques développées pour simuler 
numériquement les différentes phases de réalisation de l'ouvrage, en analysant à chaque fois les 
limites de la représentativité des modèles. 
Enfin, nous présentons une revue des travaux publiés sur la modélisation de la consolidation 
des sols autour des tunnels et notamment ceux qui ont fait l'objet de confrontations à des résultats 
de mesures sur le site. 
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rv.2 Phénoménologie de la consolidation des sols 
Définir le phénomène de îa consolidation des sols en une phrase ou un paragraphe s'avère 
délicat. La définition la plus générale que l'on puisse trouver dans les ouvrages traditionnels de 
mécanique des sols concerne les tassements induits : ce sont les déformations du sol au cours du 
temps dues à la diminution du volume des vides permise par l'expulsion de l'eau des pores du 
squelette. 
Les applications géotechniques les plus fréquentes concernent des ouvrages qui chargent le 
massif de sol (fondations, remblais, ... ) et provoquent une augmentation initiale des pressions 
interstitielles ; dans ces conditions, certains auteurs définissent le tassement induit par la 
consolidation du sol comme la déformation qui accompagne la dissipation des surpressions 
interstitielles provoquée par le chargement du sol. 
Le choix du terme "consolidation" pour décrire ce phénomène peut paraître étrange. Cela 
provient peut-être du fait que l'on observe une amélioration des propriétés apparentes du sol 
durant le processus dit de "consolidation" (diminution de la vitesse de déformation dans le temps, 
augmentation de la cohésion apparente). 
Quoi qu'il en soit, la consolidation du sol se produit au cours du temps. Durant ce processus, 
non seulement l'indice des vides du sol diminue mais aussi sa teneur en eau. C'est Frontard 
(1914) qui le premier a mis en évidence expérimentalement cette relation entre le chargement, la 
teneur en eau et le temps (cité par Leroueil et ai., 1985). 
Toutefois une définition rigoureuse du phénomène de consolidation des sols ne peut être 
présentée qu'à travers les principes énoncés par Terzaghi (1923), qui le premier est sorti des 
pratiques consistant à analyser globalement le comportement du massif, et a considéré un massif 
de sol comme constitué de deux phases, obéissant chacune à des lois mécaniques différentes : le 
squelette et l'eau. Cette dissociation lui a permis, après l'écriture des équations relatives à 
chacune des deux phases, de présenter !a première solution d'un problème de consolidation : la 
consolidation unidimensionnelle d'une couche de sol de dimensions infinies dans le plan 
horizontal, soumis à une pression verticale uniforme sur toute sa surface et drainée par ses deux 
extrémités supérieure et inférieure (Terzaghi, 1923). Cette dissociation lui a, par ailleurs, permis 
d'établir le principe de base de la mécanique des sols saturés, qui est la notion de contraintes 
effectives (Terzaghi, 1925). Celle-ci permet en fait d'identifier la part de la contrainte totale 
appliquée au squelette solide du sol. 
En se basant sur les principes de Terzaghi, on peut finalement définir la consolidation du soi 
comme l'interaction entre !e comportement mécanique du squelette solide du sol et le 
comportement hydraulique du fluide qui remplit ses pores. C'est un phénomène de couplage 
hydromécanique. Bien que ce couplage puisse caractériser le comportement de tout type de sol, 
le phénomène de consolidation a toujours été attribué au comportement des sols argileux. En 
effet, c'est dans les argiles que l'on observe le plus de déformations et que se manifeste 
pleinement l'effet du temps. Ceci est dû à la grande compressibilité et à îa très faible perméabilité 
de ces sols, cette dernière propriété ayant pour effet de retarder la circulation de l'eau interstitielle 
et, par conséquent, de différer la transmission des contraintes au squelette solide. 
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IV.3 Consolidation du sol autour des tunnels - Observations de chantiers 
IV.3.1 Réponse d'un massif de soi au creusement d'un tunnel 
Les problèmes de comportement des massifs au creusement de tunnels ont été principalement 
abordé dans un premier temps sur la base de l'analyse d'observations faites sur des chantiers 
instrumentés. La première synthèse de ces observations a été présentée par Peck (1969) dans un 
rapport général portant sur le comportement observé de 14 tunnels. Des travaux (tels ceux de 
Cording et Hansmire, 1975 ; Attewell, 1978 ; Hanya, 1977 ; Ward et Pender, 1981, entre autres) 
sont venus consolider les connaissances acquises depuis ce rapport (Peck, 1969) ; ils ont 
constitué les premières bases pour une compréhension plus claire des phénomènes (Schlosser et 
al., 1985). 
Ces observations ont montré que la réponse d'un massif dépend essentiellement de la méthode 
d'exécution et de la nature du terrain (Peck, 1969 ; Hanya, 1977). La figure IV, 1 décrit les 
principales catégories de mouvements susceptibles d'être observés pour trois configurations 
d'exécution différentes (Clough et Leca, 1989). 
Les figures IV.la et IV. 1b illustrent les mouvements généralement constatés lors de 
l'utilisation d'une méthode de creusement au bouclier. Dans le cas d'un bouclier à front ouvert ou 
d'une pressurisation du front ne dépassant pas le niveau des contraintes du sol en place (figure 
rv.la), le sol tend à se déplacer vers le front de taille ; ce cas de figure est le plus fréquemment 
observé sur les chantiers de tunnels (Hanya, 1977 ; Attewell, 1978). Dans le cas où la pression 
appliquée au front excède les contraintes en place, on observe, par contre, un refoulement du sol 
à l'avancement (figure IV. lb). Ce phénomène a été mis en évidence sur des chantiers de tunnels 
construits à faible profondeur, dans des sols mous à San Francisco (Clough et al., 1985) et au 
Japon(Ohtaetal. 1985). 
Après le passage du bouclier, ie soi a tendance à se déplacer radialement vers l'ouvrage pour 
combler le vide laissé à l'arrière de la jupe du bouclier entre la paroi du massif excavé et le 
revêtement du tunnel : c'est le phénomène de la fermeture du vide annulaire (figures IV.îa et 
IV.lb). 
Dans le cas des méthodes de creusement traditionnelles telle que la nouvelle méthode 
autrichienne (figure IV. le), on observe un mouvement général de convergence du sol vers le 
front de taille et les parois de la galerie ; un soulèvement du radier peut également se produire si 
la pose du revêtement s'effectue à une certaine distance derrière le front de taille. Des 
refoulements de terrain peuvent, en revanche, être observés si la stabilité de l'ouvrage est assurée 
par une pressurisation de la galerie avec des pressions d'air excédant le niveau des contraintes 
initiales dans le massif (Schmitter, 1987). 
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Par ailleurs, d'autres mouvements viennent en générai se superposer aux déplacements induits 
par le creusement proprement dit ; on peut citer, parmi les sources principales de déplacements : 
- l'injection de coulis dans le vide annulaire dans le cas du creusement au bouclier, cette 
technique étant destinée à réduire les mouvements au niveau de la queue du bouclier et à 
uniformiser les pressions de sol sur l'extrados du revêtement, 
- la déformabilité du soutènement, 
- la variation des pressions interstitielles provoquée par le creusement de l'ouvrage ou par 
l'écoulement des eaux souterraines vers la galerie (consolidation) ; 
- le fluage du sol. 
La combinaison des déplacements induits par ces différents facteurs (déconfmement, 
injections de coulis, déformabilité du revêtement, consolidation, ...) influence aussi bien la 
distribution des efforts repris par le soutènement que le niveau de déformation finale du massif 
encaissant. 
Les déformations du massif tendent à se propager vers la surface du sol, où elles, peuvent 
provoquer des tassements qui affectent la pérennité des ouvrages avoisinants (bâtiments, 
conduites, ..,). Les tassements de surface commencent à se développer à une certaine distance 
avant l'arrivée du front et s'amplifient à mesure que les travaux progressent ; une représentation 
schématique de cette évolution dans le plan médian de l'ouvrage est montrée, pour les trois 
méthodes de creusement considérées, sur la figure IV. 1. 
Les observations in situ ont permis de confirmer l'importance du comportement 
tridimensionnel du sol autour du front de taille. La figure IV.2 représente, en vues 
tridimensionnelles, les deux types de comportement observés autour d'un certain nombre de 
tunnels creusés au Japon (Yamada et al., 1986, cités par Nomoto et al., 1995), dans le cas d'un 
massif de sol cohérent (figure IV.2a) et dans le cas d'un sol pulvérulent (figure IV.2b). 
Dans un plan transversal perpendiculaire à l'axe de l'ouvrage, les mouvements du sol se 
produisent radiaiement vers l'ouvrage (figure IV.3a). Dans le cas d'un bouclier exerçant une 
pression supérieure aux contraintes du sol en place, un refoulement radiai peut être observé 
localement à proximité de la galerie (figure IV.3b) ; ce phénomène a été mis en évidence dans le 
cas d'un tunnel creusé dans Ses limons de San Francisco (Clough et ai., 1985). Les mouvements 
dus au remplissage du vide annulaire se superposent en général à ceux induits par les pressions 
du coulis d'injection, ces deux phénomènes se développant simultanément juste après le passage 
du bouclier. Les mesures effectuées sur site conduisent à conclure que les mouvements résultants 
ont vraisemblablement une allure non uniforme sur la paroi du revêtement (Rowe et al., 1983) : 
ils sont pratiquement nuls au niveau du radier et atteignent leur valeur maximale à la clé de voûte 
du tunnel (figure IV.4). 
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Leca, 1989). 
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Figure IV.2 : Vue tridimensionnelle des mouvements du sol au cours du creusement de tunnels 
(Yamada et al., 1986). 
Les tassements qui résultent des différentes sollicitations subies par le massif se présentent 
généralement sous la forme d'une cuvette dont l'allure, dans le plan transversal, suit une loi 
normale de Gauss, caractérisée par le tassement maximal à l'axe du tunnel et la distance du point 
d'inflexion de la courbe au plan median de l'ouvrage 
L'étendue de la cuvette dépend principalement du type de sol, du diamètre du tunnel et de sa 
proximité de la surface. La cuvette des tassements de surface peut s'étendre latéralement jusqu'à 
1,5 fois la couverture du terrain dans le cas des argiles molles ; dans le cas des sables, l'étendue 
des tassements est moins importante, sauf pour les ouvrages creusés sous le niveau 
piézométrique d'une nappe. 
Par ailleurs, les mesures in situ montrent que les tassements observés en surface ne 
représentent qu'une partie des déplacements verticaux induits dans le massif en profondeur 
(Cording et Hansmire, 1977 ; Ward et Pender, 1981 ; Atteweîl et Farmer, 1977, entre autres). 
Dans le cas des sols argileux, la cuvette de tassement évolue dans le temps ; ce phénomène peut 
notamment résulter de la consolidation du sol. 
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(a) Cas d'un bouclier à front ouvert (b) Cas d'un bouclier dont la pression au front 
excède la pression des terres. 
Figure IV.3 : Mouvements de sol induits par !e creusement d'un tunnel -Vue transversale. 
Figure IV.4 : Mouvements latéraux induits par l'effet simultané du remplissage annulaire et de 
l'injection de coulis. 
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IY3.2 Rôle de la consolidation dans les tassements observés autour des tunnels 
Peu de travaux ont été consacrés à l'étude de la consolidation des sois autour de tunnels. 
Toutefois, les rares mesures piézométriques réalisées autour de tunnels creusés dans l'argile 
(Eden et Bozozuk, 1969 ; De Lory et al., 1979 ; Palmer et Belshaw, 1980), s'accordent à 
confirmer une augmentation des pressions interstitielles du sol à l'approche du bouclier ; ces 
pressions diminuent après le passage de la machine et descendent généralement au-dessous du 
niveau des pressions existant dans le massif à l'état naturel. 
Cette diminution progressive des pressions interstitielles a pu être observée, sur certains 
chantiers, pendant plusieurs années après la fin des travaux. Palmer and Belshaw (1980) 
interprètent ce phénomène en considérant que le tunnel agit comme un drain provoquant 
l'écoulement des eaux souterraines vers l'ouvrage et par conséquent une consolidation du massif. 
Attewell et al. (1978) ont étudié l'évolution des déformations observées pendant et après la 
réalisation du tunnel du Tyne, creusé dans une argile silteuse au Royaume-uni, pour lequel des 
mesures de déplacements horizontaux et verticaux ont été effectuées dans le massif. La figure 
IV.5 montre l'amplitude et l'orientation des vecteurs de déplacements observés sur des intervalles 
de temps successifs (Attewell et al., 1978). 
A court terme (moins de 50 jours), les déplacements sont concentrés sur la voûte du tunnel 
(figure rv.5a), Entre 51 et 91 jours après le passage du tunnel, le sol tasse vers la partie du massif 
située à côté de l'ouvrage (figure IV.5b). A plus long terme, un tassement principalement vertical 
se développe sur les côtés du tunnel (figures IV.5c et IV.5d). 
Ce comportement peut être interprété à partir d'une analyse des mesures piézométriques 
effectuées pendant la construction, qui mettent en évidence une augmentation des pressions 
interstitielles dans la zone de sol située aux reins de l'ouvrage. Cette zone tend après la 
construction à se contracter par expulsion d'eau. Les incréments de déplacements observés à long 
terme semblent confirmer l'hypothèse que le tunnel agit comme un drain dans le massif (figures 
IV.5c et IV,5d). 
Les isovaieurs de déplacements horizontaux et verticaux cumulés sont données sur les figures 
IV.6a et rV.6b. Elles montrent que la cuvette de tassement qui se développe à court terme au-
dessus du tunnel tend à s'amplifier et à s'étaler latéralement avec le temps (figure IV.6c). 
Bien que cette analyse soit basée sur un nombre limité de chantiers bien instrumentés, ses 
résultats présentent une interprétation cohérente des phénomènes généralement observés autour 
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(b) Déplacements de sol mesurés 149 jours après le passage du bouclier 
Figure IV.6 : Evolution dans le temps des déplacements horizontaux et verticaux et de la cuvette 
des tassements (Atteweil et al. , 1978). 
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IV.4 Modélisation de la réponse des massifs au creusement de tunnels par la 
méthode des éléments finis 
IV.4.1 Généralités 
L'analyse de retours d'expériences de chantiers a permis de montrer la complexité de la 
réponse d'un massif au creusement d'un tunnel. L'impact du creusement sur le massif dépend de 
divers facteurs : la déformabilité des sols rencontrés et leur stratification, la taille du tunnel, sa 
forme et sa profondeur, la méthode d'exécution adoptée et la succession des différentes phases de 
la construction. 
Pour ces raisons, la méthode des éléments finis, par sa souplesse, s'est avérée utile pour l'étude 
des mouvements de sol induits par le creusement d'un tunnel, notamment à faible profondeur. 
Toutefois, l'application de la méthode des éléments finis à la modélisation des tunnels est 
délicate du fait de la tridimensionnalité du comportement du sol autour du front de taille et de la 
complexité des sollicitations induites dans le massif encaissant par les travaux. 
La section qui suit est consacrée à une description synthétique de l'application de la méthode 
des éléments finis au cas des tunnels. Une revue générale de ces problèmes a été présentée par 
Leca et Clough (1989). 
IV.4.2 Modélisation du creusement de tunnels par ¡a méthode des éléments finis 
La simulation du creusement d'un tunnel doit, en toute rigueur, être effectuée en conditions 
tridimensionnelles. Toutefois, ce type de calcul est encore délicat de nos jours, tant du point de 
vue du temps de résolution que de l'exploitation des résultats. De ce fait, la majorité des 
applications de creusement de tunnels sont effectuées en conditions bidimensionnelles. Quelques 
modèles tridimensionnels ont toutefois été étudiés ; les plus récents sont dus à Kielbissa et 
Duddeck (1991), Soliman et al. (1993), Eisenstein et Ezzeldine (1994), Seki et al. (1994). Ces 
travaux portent sur la conception du soutènement ou la stabilité du front de taille, mais 
n'abordent pas directement le problème des déformations induites dans le massif du fait du 
creusement. 
Ces aspects, en revanche, ont été étudiés en conditions tridimensionnelles dans des travaux 
antérieurs de Katzenbach et Breth (1981), Chaffois et al. (1988) et Lee et Rowe (1990a, 1990b, 
1991). 
Les calculs de Katzenbach et Breth (1981) ont été effectués dans le cadre des études menées 
pour le tunnel de Francfort, construit dans de l'argile, à l'aide de la nouvelle méthode autrichienne 
(NATM). Quinze étapes successives ont été considérées pour simuler le creusement de l'ouvrage. 
Les résultats de cette modélisation ont permis de définir les zones de sol en tassement et celles en 
soulèvement, ainsi que la cuvette de tassement induite à la surface du sol (figure IV.7). Les 
mesures réalisées sur le chantier ont confirmé les résultats de calculs. 
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Chaffois et al. (1988) se sont intéressés au comportement du massif sous l'effet du bouclier à 
pression de boue utilisé pour l'exécution de la ligne D du métro de Lyon en terrain pulvérulent. 
Les résultats de calculs (figure IV.8) sont proches des mesures de déplacements horizontaux et 
verticaux relevées avant et après le passage du bouclier (Chapeau et Kästner, 1987). 
Lee et Rowe (1990a, 1990b) étudient le cas d'un tunnel revêtu et non-revêtu. Le calcul sans 
revêtement permet de suivre le chemin des contraintes que subit le sol, à court terme, avant la 
pose du soutènement. Les variations de contraintes verticales et longitudinales obtenues dans le 
massif (figure IV.9) soulignent le caractère tridimensionnel de la réponse du terrain. Lee et Rowe 
vérifient que, pour chacune des deux configurations (tunnel revêtu et non-revêtu), un régime 
bidimensionneî s'établit à une certaine distance derrière le front, phénomène déjà établi par des 
calculs axisymétriques (Ranken et Ghaboussi, 1975). 
Le modèle tridimensionnel de Lee et Rowe (1990b) a par ailleurs été appliqué au cas du 
tunnel de Thunder Bay (Lee et Rowe, 1991), construit au bouclier dans une argile limoneuse de 
consistance molle à moyenne. Les calculs permettent de retrouver les mesures de tassement 
obtenues sur le site. 
En analyse bidimensionnelle, trois types de modèles peuvent être considérés : en coupe 
transversale, en coupe longitudinale et en conditions axisymétriques. 
En coupe transversale, l'analyse est généralement effectuée en déformations planes. Elle ne 
permet donc de modéiiser que le déplacement du sol radiaîement vers le tunnel (figure IV. 10). 
Elle peut être utilisée pour le calcul des déplacements provoqués en section courante après le 
passage du front (notamment ceux consécutifs au remplissage du vide annulaire, à la 
consolidation à long terme du sol et aux autres phénomènes différés, le fluage par exemple). 
Cette approche permet également d'estimer les efforts induits sur le revêtement, ce qui représente 
la forme la plus courante d'application des éléments finis aux ouvrages souterrains. 
Les modèles bidimensionnels nécessitent cependant quelques adaptations pour tenir compte 
de l'avancement progressif du tunnel dans le massif et du caractère tridimensionnel des 
phénomènes observés au front de taille. Une description de ces approches est présentée dans le 
paragraphe IV.4.3, consacré aux techniques utilisées pour simuler la construction d'un tunnel par 
ia méthode des éléments finis. Ces techniques ont ouvert la voie à une représentation plus fine du 
creusement d'un tunnel en coupe transversale. Elles ont favorisé une large diffusion de ce type de 
modèle pour étudier les mouvements de sol induits par le creusement des tunnels et estimer les 
efforts repris par ia structure du soutènement 
Les analyses en coupe longitudinale sont généralement utilisées pour l'étude des 
mouvements au niveau du front de taille. Cette approche a été suivie par Romo et Diaz (1981) 
pour l'étude de la stabilité du front de taille d'un tunnel construit dans une argile. La distribution 
du facteur de confiance vis-à-vis de la rupture obtenue par cette approche (rapport entre la 
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Figure IV. 10 : Modèle bidimensionnel pour l'étude de la réponse du sol au creusement d'un 
tunnel. 
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Cette approche conduit cependant à des résultats trop pessimistes dans la mesure où elle 
revient à considérer le tunnel comme une tranchée horizontale de longueur infinie dans la 
direction perpendiculaire au plan d'analyse, ce qui ne permet pas de tenir compte de l'effet de 
voûte qui se développe grâce à la tridimensionnaiité du problème. 
Romo et Resendiz (1982) ont, par ailleurs, proposé de combiner les deux approches 
(transversale et longitudinale) pour simuler les effets du creusement sur le massif encaissant ; 
leur modèle repose sur l'exécution de deux calculs : un premier calcul en coupe longitudinale 
pour déterminer les déplacements au front et un deuxième en coupe transversale pour calculer les 
déplacements radiaux. La superposition des résultats permet d'approcher le comportement 
tridimensionnel autour du tunnel. Cette approche a été validée à partir des mesures effectuées sur 
plusieurs sites de tunnels creusés dans les argiles molles de la région de Mexico (Romo et 
Resendiz, 1982 ; Romo, 1985). 
L'analyse en coupe longitudinale a également été utilisée par Finno et Clough (1985) pour 
l'étude d'un tunnel à San-Francisco. Les calculs sont essentiellement effectués sur un modèle 
transversal. Toutefois, un calcul en coupe longitudinale a été utilisé pour estimer l'amplitude et la 
distribution des contraintes à appliquer en coupe transversale pour simuler la pression engendrée 
par l'avancement du bouclier dans le massif. 
Une alternative au calcul en coupe longitudinale peut être apportée par l'analyse en conditions 
axisymétriques, qui présente l'avantage de tenir compte, en partie, de la réponse 
tridimensionnelle du sol autour du front de taille. Elle a été initialement utilisée par Ranken et 
Ghaboussi (1975) et plus récemment par Eisenstein et Ezzeldine (1994) ; les conditions de calcul 
adoptées par ces derniers sont décrites sur la figure IV. 12. Toutefois, ce type d'analyse suppose 
un état de contrainte initial homogène dans le massif et ne peut, en toute rigueur, être appliquée 
qu'à des cas de tunnels profonds, pour lesquels l'effet de la gravité et l'influence de la surface du 
sol peuvent être négligés. 
Rowe et Lee ( 1992) ont proposé, pour les tunnels peu profonds, une approche reposant sur la 
mise en oeuvre de deux modèles axisymétriques (figure IV. 13), Le premier modèle considère la 
partie du massif située entre l'axe du tunnel et la surface du sol et le deuxième considère la partie 
entre l'axe du tunnel et le substratum indéformable. La moyenne des résultats obtenus à partir des 
deux calculs conduit à des valeurs de tassements de surface proches de celles déduites de 
l'analyse tridimensionnelle effectuée par Lee et Rowe (1990b). 
D'autre part, Ohta et al. (1985) ont proposé une méthode d'analyse des ouvrages souterrains 
associant les approches axisymétrique et transversale : un premier calcul, en conditions 
axisymétriques, permet de calculer les déplacements de sol avec l'avancement du front de taille 
dans le massif ; les déplacements donnés par ce calcul au niveau de la paroi du tunnel permettent 
de déterminer les forces à appliquer en coupe transversale pour simuler le déconfinement du 
terrain correspondant à chaque étape d'avancement. Cette approche a été validée par comparaison 
avec des mesures effectuées sur le site de deux collecteurs exécutés au Japon. 
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Figure IV. 13 : Proposition de Rowe et Lee (1992) pour le calcul d'un tunnel peu profond avec 




\ Pose du 
revêtement 





' (remplissage du 
vide annulaire) 
Figure IV. 14 : Phasage du calcul élaboré par Ciough et al. ( ¡985) pour simuler le creusement, du 
tunnel de San-Francisco réalisé avec un bouclier à pression de terre dans des limons. 
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rV.4.3 Techniques développées pour modéliser les phases de réalisation d'un tunnel 
Les observations effectuées sur les chantiers ont permis de mettre en évidence l'évolution des 
mouvements de sols induits dans le massif encaissant par les travaux de réalisation d'ouvrages 
souterrains. Dans la mesure où la réponse du sol dépend généralement du chemin de contrainte 
suivi, les déplacements induits dans le massif sont étroitement liés à l'enchaînement des 
différentes étapes de construction (excavation, avancement, injection, pose du soutènement, ...). 
Dans le cas où le terrain encaissant est susceptible de donner lieu à des phénomènes de 
consolidation, le phasage dans le temps des différentes étapes de construction joue un rôle 
important dans le comportement du massif. Les phases successives de construction doivent donc 
être simulées aussi finement que possible dans la modélisation numérique du creusement. 
La figure IV. 14 illustre les différentes étapes de calcul élaborées par Clough et al. (1985) pour 
un tunnel creusé avec un bouclier à pression de terre dans l'argile de San-Francisco. La galerie 
étant réalisée dans un sol fin compressible, l'ouvrage a été analysé à partir d'un modèle couplé 
tenant compte du phénomène de consolidation. Cinq étapes ont été considérées pour la 
modélisation de la construction de l'ouvrage : 
1- détermination de l'état des contraintes initiales dans le massif, 
2- application d'un chargement radial sur le bord de la galerie, destiné à simuler le 
soulèvement du sol observé, à court terme, à l'avant du bouclier, 
3- application d'un déchargement sur les bords de la galerie, correspondant à la fermeture 
du vide annulaire derrière le front de taille, 
4- pose du soutènement« 
5- évolution au cours du temps de la réponse du sol, résultant de la dissipation de l'excès de 
pressions interstitielles induit, à court terme, dans le massif. 
Cette reproduction des étapes de construction dans le calcul a permis d'obtenir des résultats 
proches des mesures effectuées sur le chantier (Clough et al., 1985 ; Finno et Clough, 1985). 
L'exemple de ce calcul illustre l'importance de la prise en compte du phasage de la 
construction dans la modélisation numérique d'un ouvrage. Différentes techniques ont été 
élaborées pour permettre de reproduire, dans un modèle numérique, les différentes phases des 
sollicitations que peut subir le sol autour d'un tunnel. Trois phases sont particulièrement difficiles 
à simuler numériquement : le creusement, une éventuelle pression sur la paroi et/ou le front du 
tunnel, et le remplissage du vide annulaire. 
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IV.4.3.1 Simulation du creusement 
La simulation du creusement est obtenue, dans un modèle d'éléments finis, en éliminant les 
éléments situés au niveau du tunnel et en appliquant sur la périphérie de la zone excavée une 
distribution de forces dites "d'excavation", destinée à simuler le déséquilibre mécanique 
consécutif au creusement. 
Les premières méthodes numériques de simulation de creusement ont été développés par 
Chang et Duncan (1970), Depuis, différentes approches ont été proposées pour l'estimation de 
ces forces d'excavation dans le cas d'un comportement de sol linéaire (Ghaboussi et Pecknold, 
1984 ; Brown et Booker, 1985) et plus récemment pour un comportement non-linéaire (Borja et 
al., 1989 ; Comodromos et al., 1992a et 1992b). 
Les forces d'excavation sont en général déterminées par la résolution des équations d'équilibre 
en éliminant les termes correspondant aux éléments excaves et en considérant les contraintes 
initiales du massif. Cette résolution est adaptée pour obtenir, en fin de calcul, un état de 
contraintes normales et tangentielles nulles sur les bords de la zone excavée (figure IV. 15). 
Dans les analyses en coupes transversales, deux méthodes sont couramment associées aux 
forces d'excavation pour simuler l'effet tridimensionnel lié à l'avancement du front de taille et le 
déconfinement progressif du terrain : la méthode du ramollissement progressif (Swoboda, 1979) 
et la méthode convergence-confinement (Panet et Guellec, 1979). 
La méthode du ramollissement progressif (Swoboda, 1979) 
Cette méthode consiste à simuler l'avancement du front dans le massif par une diminution 
progressive de la rigidité du sol dans la zone à excaver. Cet effet est obtenu en divisant le module 
de rigidité du sol par un facteur n>l, dont la valeur dépend de la position du front de taille à un 
moment donné. La figure IV. 16 décrit le schéma de mise en oeuvre de cette méthode pour un 
tunnel creusé en deux phases (Swoboda, 1979) ; trois calculs peuvent être, dans ce cas, effectués 
: ramollissement partiel de la partie supérieure du tunnel (calcul n°î), ramollissement total de 
cette partie après la pose du soutènement et ramollissement partiel de la partie inférieure du 
tunnel (calcul n°2) et enfin, ramollissement total après la pose du soutènement complet (numéro 
3). 
Une méthode analogue à celle de Swoboda (1979) est la méthode des éléments multiples, qui 
a été développée par Ohnishi et al. (1982). Elle repose sur l'utilisation d'éléments spéciaux pour 
discrétiser la zone à excaver. Le module de rigidité de ces éléments diminue avec leur épaisseur. 
Le ramollissement progressif du terrain est simulé en supprimant étape par étape des rangées 
d'éléments de la zone à excaver. 
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Figure IV. 16 : Principe de la méthode du ramollissement pour simuler, sur un modèle 
bidimensionnel, l'avancement du front (Swoboda, 1979). 
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La méthode convergence-confinement (Panet et Guellec, 1979) 
L'application de la méthode convergence-confinement permet de simuler l'avancement du 
front par l'intermédiaire d'un paramètre adimensionnel X qui caractérise le taux de déconfinement 
du massif. Ce paramètre est utilisé pour définir les efforts d'excavation à appliquer sur ie bord de 
la galerie en fonction du degré d'avancement du front de taille. 
La figure IV. 17 illustre le concept du taux de déconfinement X. Avant l'arrivée du front de 
taille, l'état des contraintes dans le massif correspond à l'état naturel initial et le taux de 
déconfinement X est nul. Au fur et à mesure que le front approche de la section étudiée, le taux 
de déconfinement X augmente jusqu'à la valeur X=l, obtenue à une certaine distance après le 
passage du front. 
A chaque phase de calcul en conditions bidirnensionnelles, correspond une valeur du taux de 
déconfinement X qui dépend de la position du front par rapport à la coupe considérée. Toutefois, 
la détermination de cette valeur pour une phase donnée du calcul est, dans la pratique, délicate. 
Une estimation de la valeur à considérer en fonction de la distance au front peut être approchée 
par un calcul en conditions tridimensionnelles ou axisymétriques ; elle dépend principalement du 
comportement réel du sol en place. 
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1 1 — 1 — • - -
-é- -é—é-
& = a- ar -- ( i-X) a o' =0 












" " . : B CP >ES 2R 4=1 : = 
Dislance au iron! de taille (en rayons d'excavaiion} 
Figure IV. 17 : Principe de la méthode Convergence-Confinement (Panet et Guellec, 1979). 
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IV.4.3.2 Simulation d'une éventuelle pression interne au tunnel 
L'excès de pression qui peut s'appliquer sur le massif peut être simulé dans un modèle 
numérique en imposant sur les bords du tunnel (paroi et/ou front) un chargement équivalent. La 
détermination de îa valeur de la pression à imposer sur le modèle est également délicate. Dans le 
cas d'un creusement avec pression d'air, celle-ci est généralement mesurée sur le chantier. 
Toutefois, des fuites peuvent survenir à travers certaines portions de la paroi ou du front de taille, 
ce qui rend le contrôle de la pression difficile. Ce problème est amplifié si le creusement est 
effectué à l'aide d'un bouclier à pression de terre ou de boue, car la distribution de la pression ne 
peut plus être considérée comme uniforme à priori. Dans leur étude du collecteur N2 à San-
Francisco, Finno et Clough (1985) ont proposé une caractérisation de cette pression calée sur les 
mesures de déplacements horizontaux relevés sur une section du tunnel instrumentée. La figure 
IV. 18a donne la distribution de la contrainte déduite de cette approche et qui a permis de 
retrouver, par le calcul, le soulèvement du soî observé sur le chantier. 
IV.4.3.3 Simulation du remplissage du vide annulaire 
Deux approches peuvent être employées pour simuler la phase de remplissage du vide 
annulaire par la méthode des éléments finis : la première consiste en l'application d'un 
déchargement au niveau de la paroi excavée (Clough et Finno, 1985) ; la deuxième technique, 
due à Rowe et al. (1983), repose sur le concept d'ouverture g (Gap). 
Clough et Finno (1985) ont proposé, pour simuler le mouvement du sol vers le revêtement, 
d'utiliser un chargement non uniforme appliqué vers l'intérieur du tunnel (figure IV. 18b); cette 
approche a permis de retrouver îe comportement observé sur le chantier du tunnel de San-
Francisco. 
La méthode de Rowe et al. (1983) est quant à elle basée sur une généralisation de la condition 
du vide annulaire, caractérisé par le paramètre d'ouverture g qui définit les mouvements radiaux 
nécessaires pour que le soî vienne au contact du soutènement (figure IV. 19). Le comportement 
observé in situ, notamment dans le cas des sols mous, montre que ce paramètre peut être non-
uniforme, égal à zéro au niveau du radier et maximal au niveau de la voûte du tunnel, où il est 
défini par g = 2A + 5 , où A désigne l'épaisseur du vide annulaire et ô l'espacement nécessaire à 
l'installation du soutènement (figure IV. 19). 
Des contraintes de traction sont appliquées de manière incrémentale sur la périphérie du 
tunnel. Après chaque incrément, les déplacements de la paroi du tunnel sont comparés à 
¡'épaisseur du vide et les éléments du soutènement sont activés aux noeuds pour lesquels la 
convergence du terrain est égale à g. 
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(a) Chargement simuiant (b) Chargement simulant 
la pression du bouclier la fermeture du vide annuaire 
Figure IV. 18 : Distribution des forces adoptées par Firmo et Clough (1985) pour reproduire le 
soulèvement de sol observé sur le site du tunnel de San-Francisco. 
Figure IV. 19 : Principe de la procédure utilisée pour simuler la fermeture du vide annulaire 
(RoweetaL, 1983). 
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Différents travaux ont été consacrés à la simulation du remplissage du vide annulaire par cette 
méthode (Rowe et Kack, 1983 ; Ohta et al., 1985). Les valeurs de g utilisées sont de l'ordre de 
quelques dizaines de centimètres. Les résultats de calculs obtenus sont proches des valeurs 
mesurées sur le terrain. 
Cette approche, utilisée en coupe transversale, a pu être étendue pour prendre en compte, 
d'une part, l'effet tridimensionnel dû au mouvement de sol par le front de taille et, d'autre part, 
l'influence d'une éventuelle déviation de la machine de creusement (Lo et al., 1984). Dans ce cas, 
le paramètre d'ouverture globale g est défini par : 
g - 1/33+ CÛ + 2A + 6 (IV.l) 
où U*3D représente le surplus de sol excavé du fait du mouvement tridimensionnel du massif vers 
le front de taille, et OU représente le mouvement radial dû à une éventuelle déviation de la 
machine. 
Le paramètre L130 peu* être déterminé à partir d'un calcul en conditions tridimensionnelles. Le 
paramètre co est plus difficile à quantifier dans la mesure où sa valeur dépend de la qualité de la 
réalisation des travaux ; son estimation repose généralement sur l'expérience acquise dans des 
conditions analogues au cas traité : pour le tunnel de Thunder Bay, exécuté au bouclier dans des 
argiles, Lee et Rowe (1991) ont proposé de prendre une valeur de 1 mm pour ©. 
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IV.5 Modélisation de la consolidation des sols autour des tunnels - Travaux 
antérieurs 
IV.5.1 Traitement courant de la présence d'eau dans la modélisation des tunnels 
Peu d'études ont, à notre connaissance, été consacrées à la consolidation des sols autour des 
tunnels. En effet, la plupart des travaux consacrés à la modélisation des tunnels creusés sous le 
niveau piézométrique d'une nappe considèrent le comportement du sol soit en conditions 
drainées soit en conditions non drainées. Les caractéristiques des principaux travaux utilisant 
cette approche sont décrites dans le tableau IV. 1. 
Seuls ont été retenus, dans ce tableau, les travaux de modélisation de tunnels réels, pour 
lesquels les résultats de calcul ont pu être comparés aux mesures effectuées sur le chantier. Ces 
modèles utilisent, dans leur majorité, la méthode des éléments finis. 
L'analyse en conditions drainées est généralement utilisée dans le cas des tunnels situés dans 
des massifs constitué de sables et de graviers. C'est le cas des métros de Lyon, de Milan, de 
Katsuta au Japon. L'analyse en conditions drainées semble constituer une approche satisfaisante 
du comportement dans ces sols, les résultats de calculs obtenus présentant en général une bonne 
concordance avec les mesures effectuées sur le site. 
Dans le cas des sols argileux, on a tendance à considérer la réponse du sol à court terme, 
pendant la construction de l'ouvrage, en conditions non drainées. Cette approche a été proposée 
par Clough et Schmidt (1981) et a également été mise en oeuvre par Katzenbach et Breth (1981), 
Rowe et Kack (1983), Ng et al. (1986) et Lee et Rowe (1991). Le calcul peut être complété par 
une analyse en conditions drainées, pour simuler les déformations induites dans le massif à long 
terme (Ng et al., 1986). Les différents aspects de ces travaux ainsi que leurs principaux résultats 
sont décrits dans le paragraphe suivant. 
IV.5.2 Travaux consacrés à la modélisation du creusement de tunnels dans l'argile en 
conditions non drainées 
Le tableau IV. 1 décrit quelques cas de tunnels construits dans des sols argileux, qui ont fait 
l'objet de modélisations numériques en conditions non drainées. Les calculs selon cette approche 
comprennent un certain nombre d'hypothèses simplificatrices, notamment qu'aucun écoulement 
d'eau ne se produit autour du tunnel et qu'aucune perte d'eau ne peut survenir par les limites du 
domaine étudié. Ces analyses ont néanmoins permis d'obtenir une représentation satisfaisante du 
comportement du sol autour des tunnels creusés dans des argiles (tableau IV. 1). 
L'étude en conditions tridimensionnelles de Katzenbach et Breth (1981) a été appliquée pour 
le tunnel de Francfort, creusé dans de l'argile sous une couverture de terrain d'épaisseur î 1,5m. 
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L'excavation du tunnel de 6,7m de diamètre a été effectuée par la nouvelle méthode autrichienne. 
Le comportement du sol a été modéîisé à partir de la loi hyperbolique de Duncan et Chang 
(1970), Les résultats des calculs ont permis d'obtenir une cuvette de tassement en surface proche 
des mesures effectuées sur le chantier. 
Le tunnel Manuel Gonzalez à Mexico, étudié par Rowe et Kack (1983), est situé à 11,7m de 
profondeur et a un diamètre de 2,95m. H a été creusé dans une couche d'argile surplombée par 
5m de remblais, le niveau piézométrique étant situé à 2m de la surface. L'exécution de l'ouvrage 
a été effectuée avec un bouclier à tête rotative, inclinée de 25° par rapport à la verticale. Les 
calculs de Rowe et Kack (1983) ont été effectués en coupe transversale, pour un comportement 
du sol caractérisé par une loi élastoplastique parfaite. L'étude a été menée en contraintes totales ; 
le comportement du sol est, toutefois, régi par les contraintes effectives, auxquelles les pressions 
interstitielles, supposées constantes dans le temps, sont superposées. Rowe et Kack (1983) ont 
effectué une série de calculs pour approcher le tassement observé à la surface du sol ; ils ont 
notamment analysé les effets du paramètre d'ouverture, du coefficient KQ (coefficient de pression 
des terres au repos de la couche d'argile) et de la distribution des pressions interstitielles dans le 
massif. La comparaison entre les résultats de trois calculs et les mesures effectuées sur le chantier 
est présentée sur la figure FV.20. 
Dans le cas du tunnel de Thunder Bay, Ng et al. (1986) ont effectué également un calcul en 
conditions non drainées en coupe transversale. Le tunnel, de 2,47 m de diamètre, a été construit 
dans une argile limoneuse, molle à moyenne, contenant des traces de limon et de sable. Le tunnel 
est situé à 10,7m de profondeur et le niveau de la nappe à 1,5m sous la surface. Ng et al. (1986) 
ont utilisé une loi de comportement élastoplastique parfaite non associée pour caractériser le 
comportement du sol. Ils ont complété leur étude par une analyse en conditions drainées pour 
caractériser les mouvements à long terme du massif. Les résultats des calculs ont été comparés 
aux mesures issues de deux sections instrumentées du tunnel. Une cohérence satisfaisante a pu 
être obtenue pour l'une de ces sections de mesures, qui a, par ailleurs, fait l'objet ultérieurement 
d'une modélisation tridimensionnelle (Lee et Rowe, 1991). Les résultats de cette dernière étude 
sont encore plus satisfaisants ; ils ont permis d'obtenir à partir de deux valeurs de paramètres 
d'ouverture un encadrement pour les mesures de chantier (figure IV.21). 
Toutefois, les résultats des calculs effectués par Ng et al. (1986) pour la deuxième section du 
tunnel de Thunder Bay sont moins encourageants (figure IV.22). Dans cette section, une forte 
accélération des tassements de surface a été enregistrée trois semaines après le passage du front, 
le tassement maximal passant de 50 à îOOmm en un an, et atteignant 150mm au bout de deux 
ans. La réponse à long terme du massif a été étudiée par Ng et al. (1986) à partir de calculs en 
conditions drainées, en majorant le paramètre de vide annulaire pour tenir compte des fortes 
valeurs des tassements observés in situ, mais cette approche n'a pas permis de retrouver les 
résultats de mesures. 
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Figure IV.20 : Résultats de calculs non drainés réalisés par Rowe et Kack (1983) pour le tunnel 
Manuel Gonzalez creusé dans l'argile. 
Avant l'arrivée du front Après ¡e passage du front 
Distance du front (m) 
lu J0.5 
i—i—i r 
g = 90 mm 
T—i—i—i—¡~ i—i—r 
o section l 
A section 2 
• section 3 
• section 4 
G
 section 5 
g = 122 mm 
Figure ÎV.2Î : Encadrement des mesures in situ obtenu par modification du paramètre g 
d'ouverture du vide annulaire - Tunnel de Thunder Bay (Ng et al., 1986). 
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xJD (D étant le diamètre du tunnel) 
(b) Cuvette de tassement obtenue à long terme (calcul drainé) 
Figure FV.22 : Résultats de calculs non drainés et drainés réalisés par Ng et al. (1986) pour la 
section II du tunnel de Thunder Bay. 
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fV.5.3 Analyse couplée par consolidation du creusement de tunnels 
La modélisation du creusement d'un tunnel en analyse couplée par consolidation, malgré son 
importance, a fait l'objet jusqu'à nos jours d'un nombre limité de développements. Le tableau 
IV.2 regroupe les principaux travaux antérieurs dans ce domaine, dont nous avons connaissance. 
Certains de ces travaux sont basés sur différentes hypothèses approximatives (Howland, 1979, 
Xueyen et Xhixing, 1988, Samarasekera et Eisenstein, 1992). D'autres, par contre, constituent 
des modélisations plus précises du couplage hydromécanique autour des tunnels, notamment par 
la méthode des éléments finis. 
IV.5.3.1 Approches semi-empiriques 
Howland (1979) est sans doute le premier à avoir abordé le calcul des tassements de 
consolidation induits par le creusement d'un tunnel dans une argile. Son approche repose sur la 
détermination de la distribution des pressions interstitielles après le creusement du tunnel Ai^ à 
l'aide de réseaux d'écoulements adaptés aux conditions locales sur la paroi du tunnel et aux 
conditions aux limites du massif (figure IV.23). 
Le calcul est effectué suivant la théorie unidimensionnelle de Terzaghi (1925), en supposant 
qu'en chaque point du massif la variation de contrainte effective moyenne Ap' est égale à Ai^, et 
en supposant une relation semi-logarithmique entre le tassement s et la variation de contrainte 
moyenne. L'évolution dans !e temps des tassements est caractérisée par un facteur temps 
caractéristique de consolidation. L'expression du tassement total se met sous la forme : 
Sr = S s, = Z mv. d¡ . AP'j (IV.2a) 
le facteur temps étant égal à : 
Tv = cv.t / H2 (iv.2b) 
avec : 
Sj, st = tassement d'une couche donnée i et tassement total, 
d¡. H = projection verticale de l'épaisseur d'une couche i et épaisseur totale de la couche 
d'argile, 
mv, cv= coefficients de compressibilité et de consolidation oedométriques, 
et t = temps. 
En dépit de ces hypothèses simplificatrices (Ap^Au^,, consolidation unidimensionnelle) et 
bien qu'elle néglige toute autre source de tassement autour des tunnels, cette approche permet 
d'obtenir des résultats proches des mesures effectuées sur deux sites : le tunnel du quai de 
Willington (Attewell et al., 1978) et le tunnel de Stockton-on-Tees (Mc Caul, 1978). 
La méthode de Samarasekera et Eisenstein (1992) est similaire à celle de Howland (1979) 
dans la mesure où elle est basée sur la théorie de la consolidation unidimensionnelle de Terzaghi. 
Le calcul est mené par la méthode des éléments finis en deux phases : le premier calcul permet 
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d'obtenir la distribution des surpressions interstitielles induites par le creusement ; il est effectué 
en conditions non drainées en découplant les effets hydrauliques et mécaniques ; les variations de 
contraintes obtenues, pour chaque élément du maiîlage, sont utilisés pour déterminer les 
surpressions Ài^, en utilisant les coefficients de Henkel (1960) reliant Àuw à Ap et Àq (variations 
des contraintes moyenne et déviatorique dans l'élément considéré). La deuxième phase consiste à 
suivre la consolidation du sol résultant de la dissipation des surpressions d'eau, le comportement 
hydromécanique du terrain étant caractérisé par le coefficient de consolidation oedométrique cv. 
Samarasekera et Eisenstein (1992) ont effectué une étude de sensibilité, destinée à analyser 
l'influence de différents paramètres (rigidité du soutènement, module d'élasticité du sol, ...) sur 
l'ampleur des surpressions interstitielles générées dans le massif par le creusement du tunnel, us 
ont considéré deux types de sols : une argile normalement consolidée et une argile surconsolidée. 
Toutefois, l'application de la théorie de la consolidation unidimensionnelle pour traiter le 
problème de la consolidation des sols autour des tunnels ne peut être considérée comme 
satisfaisante dans la mesure où elle suppose que le drainage de l'eau s'effectue dans la direction 
verticale. Le coefficient de consolidation cv établi par Terzaghi n'est pas une propriété intrinsèque 
du sol ; il est lié aux conditions de drainage et de déformations du massif étudié : déterminé à 
partir d'un essai oedométrique classique, il ne sera valable que pour des applications dont les 
conditions sont similaires à celles de ce type d'essais. Par ailleurs, l'étude de Samarasekera-
Eisenstein (1992) nous semble comporter un certain nombre de contradictions dans la 
détermination des pressions interstitielles à l'instant du creusement. En effet, les coefficients de 
Henkel sont considérés dans l'étude comme valeurs intrinsèques au matériau, alors qu'il a été 
prouvé que ces coefficients évoluent en fonction de l'état de contraintes dans le sol (Henkel, 
1960). De plus, les valeurs utilisées par les auteurs pour caractériser les différents types de sols 
correspondent à celles obtenues expérimentalement par Henkel (1960) à la rupture des 
échantillons, ce qui n'est pas cohérent, d'une part, avec une généralisation de ces valeurs à tous 
les éléments du massif et, d'autre part, avec la prise en compte d'un comportement élastique du 
sol dans la deuxième phase de calcul. 
Une troisième approche approximative, utilisant l'hypothèse d'un drainage monodimensionnel, 
a été proposée par Xueyan et Xhixing (1988). Dans ce cas, seul l'écoulement latéral vers le tunnel 
est pris en considération et le tassement est analysé à partir de l'approche introduite par Peck 
(3969). L'évolution dans le temps de la cuvette de tassement de surface (figure IV.24a) est 
donnée par la relation : 
s(x,t) = \ ' » exp —5- , (IV.3) 
V v27n ) \2i J 
V, représentant le volume de perte de sol par le front et kh le coefficient de perméabilité 
horizontale du sol. 
Toutefois, cette expression ne permet pas de tenir compte de l'influence du drainage sur 
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Figure IV.23 : Principe du calcul des tassements de consolidation adopté par Howland (1979). 
»"¡WW "" 
Cuvette de tassement de Peck (1969) 
s ( x ) = 7 f e e x p l --x 
VI : voiunie de perte de sol. 
Cuvette de tassement à un temps t 
(d'après Xueyan et Xhixing, 1988) 
Figure IV.24 : Principe du calcul approché de Xueyan et Xhixing (1988). 
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IV.53.2 Approches par couplage hydromécanique en consolidation 
La première analyse rigoureuse des phénomènes de consolidation autour des tunnels est due à 
Carter et Booker (1981 et 1982). Elle utilise les transformations de Laplace pour résoudre les 
équations élémentaires de la consolidation en conditions axisymétriques. Deux approches ont été 
étudiées pour simuler le comportement du terrain : un modèle élastique (Carter et Booker, 1981) 
et un modèle viscoéîastique (Carter et Booker, 1982). 
La solution du problème est présentée sous forme d'abaques donnant le déplacement radial u r , 
la contrainte radiale ar et la pression interstitielle uw autour du tunnel, en fonction des rapports 
adirnensionnels r/r0 et Tv , r désignant la coordonnée radiale du point considéré, r0 le rayon du 




où G0 est le module de cisaillement initial du sol, v le coefficient de Poisson du sol et yw le poids 
volumique de l'eau. 
Toutefois, les résultats de cette analyse ne permettent d'étudier le comportement du sol que 
localement autour de la paroi d'un tunnel. De plus, le calcul étant effectué en conditions 
axisymétriques, l'approche correspond au cas d'un tunnel profond de forme circulaire. 
La méthode des éléments finis permet un traitement beaucoup mieux adapté des problèmes de 
consolidation autour des tunnels. Le tableau IV.2 montre que la majorité des travaux consacrés à 
ce sujet ont utilisé cette approche. 
Liang (1988) a utilisé un programme traitant de la consolidation avec une loi de 
comportement dérivée du modèle Cam-Clay modifié et prenant en compte le fluage susceptible 
d'être rencontré dans les argiles. D a effectué une étude paramétrique, destinée à analyser 
l'influence de la valeur du vide annulaire et du fluage sur le comportement du massif. Le cas 
traité est celui d'un tunnel circulaire de 1 îm de diamètre, situé à 13,5m de profondeur. Quatre 
calculs ont été effectués, en examinant des cas avec et sans fluage et avec ou sans vide annulaire. 
Les résultats de calcul ont notamment permis d'estimer les effets du vide annulaire et du 
fluage sur la variation des pressions interstitielles dans le terrain. On constate en particulier que 
l'augmentation du vide annulaire amplifie les surpressions d'eau qui se développent à court 
terme, et que le fluage du terrain a pour effet d'atténuer la dissipation des pressions dans le 
temps. 
D'autres auteurs ont appliqué la méthode des élément finis pour modéliser le comportement 
du sol autour d'ouvrages instrumentés (Finno et Clough, 1985 ; Ohta et al., 1985 ; De Bruyen et 
al., 1985 ;Mairetal., 1992). 
En particulier, l'étude de Finno et Clough (1985) a été effectuée dans le cadre des travaux du 
collecteur N2 à San-Francisco. Le tunnel, de 3,7m de diamètre, a été creusé dans une argile molle 
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à l'aide d'un bouclier à pression de terre à 8m de profondeur. Le profil géoîechnique comprenait 
une couche argileuse surmontée par 7m de remblais, le niveau piézométrique se situant à 3m 
sous la surface du terrain naturel (Clough et al., 1985). 
La technique de simulation a été décrite précédemment (figure IV. 14). Trois modèles ont été 
utilisés pour décrire le comportement de l'argile : deux modèles élastopîastiques, le modèle Cam-
Clay et le modèle de Prévost (1980), et un modèle élastique non linéaire, le modèle hyperbolique 
de Duncan et Chang (1970), avec, dans les deux premiers cas, une prise en compte du couplage 
hydromécanique dans la réponse du massif. Les calculs élastopîastiques couplés fournissent une 
bonne concordance avec les résultats obtenus in situ pour, d'une part, les déplacements 
horizontaux (figure IV.25) et, d'autre part, les tassements en surface au cours du temps (figure 
rv.26). 
Ohta et al. (1985) se sont intéressés à l'analyse des déformations induites par le creusement de 
deux tunnels parallèles creusés au bouclier dans un terrain stratifié. La figure 1V.27 montre la 
position des tunnels et des couches de sol rencontrées. Le niveau piézométrique se situe à 2m 
sous la surface. Le creusement des galeries est simulé à partir d'une combinaison d'analyses 
transversales et axisymétriques, le calcul étant mené à partir de la technique du vide annulaire. Le 
comportement du sol est représenté par un modèle de comportement élasto-visco-plastique, 
intégrant le fîuage du sol (modèle de Sekigushi et Ohta, 1977). Ces calculs ont permis d'obtenir 
une évolution des tassements de surface proche de celle observée sur le chantier : la figure IV.27 
compare les résultats obtenus à deux dates aux mesures effectuées en coupe transversale. 
L'étude de De Bruyen et al. (1985) se situe dans le cadre du programme belge de recherche sur 
le stockage de déchets radioactifs en souterrain. Ce programme comprend le creusement d'un 
tunnel expérimental de 41m de long et de 3,5m de diamètre, réalisé par fonçage, à 223 mètres de 
profondeur, dans l'Argile de Boom. 
Les calculs ont été effectués à l'aide de deux codes de calculs, le comportement du sol étant 
caractérisé dans les deux cas par une loi visco-piastique. La première approche repose sur une 
analyse en contraintes totales ; dans le deuxième cas, le calcul est mené en contraintes effectives, 
avec prise en compte du couplage hydromécanique en consolidation. Les résultats de calculs 
soulignent l'intérêt d'effectuer un calcul en consolidation ; de plus, le calcul couplé conduit à des 
valeurs des pressions interstitielles proches des mesures relevées sur le chantier. 
Par ailleurs, Mair et al. (1992) ont effectué un calcul de consolidation pour analyser les 
mesures relevées sur le site du tunnel de Grimsby où des tassements ont été observés 11 ans 
après la fin de la construction de l'ouvrage. Ce tunnel, d'un diamètre de 3m, traverse une couche 
d'argile marine située sous le niveau piézométrique de la nappe. L'exécution a été effectuée à 
partir des deux extrémités avec des boucliers à front ouvert. L'amplitude des tassements observés 
au début des travaux a nécessité d'imposer une pression d'air sur un tronçon du tunnel (Glossop 
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Figure IV.25 : Déplacements horizontaux obtenus par l'analyse couplée réalisée pour le tunnel de 
San-Francisco par Clough et al. (1985). 
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Figure IV.26 : Evolution des tassements obtenue par l'analyse couplée réalisée pour le tunnel de 
San-Francisco par Clough et al. (1985). 
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L'étude de Mair et al. (1992) porte sur une section instrumentée au niveau de laquelle 
l'ouvrage est situé à 5,3m de profondeur dans une couche d'argile limoneuse molle, surplombée 
de 1,5m d'argile limoneuse de consistance moyenne et 0,5m de remblais, le niveau piézométrique 
se trouvant à 2 mètres de profondeur. 
La modélisation a été effectuée en coupe transversale en utilisant le modèle Cam-Clay modifié 
pour caractériser le comportement du sol. Six phases de calcul ont été considérées pour simuler 
la construction du tunnel : 
1- excavation sous pression d'air (41 kPa) et pose du revêtement provisoire ; 
2- consolidation pendant une période de 100 jours ; 
3- rétablissement de la pression atmosphérique ; 
4- consolidation pendant 90 jours ; 
5- pose du revêtement définitif ; 
6- consolidation à long terme. 
Trois calculs (notés 2A, 2B et 2C) ont été effectués, en faisant varier la perméabilité des 
revêtements provisoire et définitif. Dans le calcul 2A, le premier revêtement a été considéré 
comme perméable et le second comme imperméable ; dans le calcul 2B, les deux revêtements ont 
été supposés perméables ; dans le troisième calcul (2C), le premier revêtement est supposé 
perméable et le second revêtement a une perméabilité égale au dixième de la perméabilité du sol. 
Les résultats obtenus par le calcul sont présentés sur la figure IV.28 : la figure IV.28a donne 
l'évolution dans le temps des tassements dans le plan médian du tunnel ; la figure IV.28b 
compare la cuvette de tassement mesurée 10 ans après la construction à celles données par les 
différents calculs. 
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Figure IV.27 : Evolution de la cuvette de tassement de surface obtenue par Ohta et al. (1985). 
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(a) Evolution des tassements de surface dans le plan médian du tunnel. 
Disinncc de l'axe du tunnel (m) 
j 2 4 S 8 10 12 14 16 18 20 
~ 30 





Tassements mesurés 10 ans après 
la suppression de la pression d'air 
/ 
(b) Evolution de la cuvette de tassement dans îe plan transversal. 
Figure IV.28 : Evolution des tassements obtenue par Mair et al. (1992) - Tunnel de Grimsby. 
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IV.6 Conclusions 
Ce chapitre a permis d'étudier les principaux aspects du comportement observé sur les sites de 
tunnels creusés dans l'argile. D a également permis d'exposer les principales techniques 
numériques pouvant être utilisées pour reproduire, dans un modèle d'éléments finis, les 
différentes phases de la construction. Une revue des principaux travaux antérieurs analysant la 
consolidation des sois autour de tunnels a également été présentée. 
La majorité des observations faites sur des sites de tunnels creusés dans l'argile s'accordent à 
confirmer l'augmentation des pressions interstitielles, et notamment au niveau des reins du 
tunnel, à l'approche du bouclier ; la dissipation de ces pressions, après le passage de la machine, 
induit des phénomènes différés par consolidation du sol. Ces phénomènes sont caractérisés par 
une évolution des tassements dans le temps et par une extension plus importante de leur étendue 
à la surface. Certaines observations conduisent, par ailleurs, à supposer qu'un tunnel creusé dans 
l'argile agirait, à long terme, comme un drain dans le massif. 
L'application de la méthode des éléments finis au creusement de tunnels permet d'analyser de 
tels phénomènes. Les différentes techniques numériques développées dans la littérature 
permettent une représentation fine des différentes étapes de la construction (excavation, 
avancement, remplissage du vide annulaire, pose du revêtement), Toutefois, la représentativité 
d'un modèle par rapport aux conditions du site est fortement liée au phasage de calcul. Ce 
phénomène est d'autant plus important dans le cas des argiles, et notamment celles peu 
surconsolidées, de par la nature de leur comportement élastoplastique (la réponse du massif au 
creusement étant dépendante du chemin de contraintes suivi) et de par leur faible capacité de 
drainage (développement de surpressions interstitielles). Dans un calcul couplé, le phasage des 
différentes étapes de construction, dans le temps, joue également un rôle important. 
La revue des travaux antérieurs analysant le creusement de tunnels dans des argiles a permis 
de dégager les limites que présente le calcul en conditions non drainées pour étudier la réponse 
du massif au creusement. Cette revue a par ailleurs dégagé quelques méthodes approchées pour 
l'analyse des tassements de consolidation induits par le creusement d'un tunnel (Howland, 1979 ; 
Xueyen et Xhixing, 1988) ; d'autres travaux ont abordé le problème d'une manière plus fine par 
la méthode des éléments finis ; la confrontation des résultats de ces analyses aux mesures 
réalisées sur sites confirme l'importance de considérer le couplage hydromécanique pour l'étude 




MODELISATION DU CREUSEMENT DE TROIS TUNNELS 
PAR LA METHODE DU PREDECOUPAGE EN ANALYSE NON DRAINEE -
COMPARAISON DES CALCULS COUPLES, DRAINES ET NON DRAINES 
V.l Introduction 
Le chapitre précédent a permis d'appréhender les problèmes posés par la modélisation du 
creusement de tunnels et a permis d'évaluer les limites de la représentativité des différentes 
méthodes proposées pour décrire la réponse du terrain encaissant au creusement. 
Ce chapitre est consacré à l'analyse des résultats donnés par une modélisation en conditions 
non drainées, pour trois tunnels projetés près de Marseille, dans le cadre des travaux 
d'aménagement de la ligne nouvelle du T.G.V Méditerranée. Les calculs ont été effectués à 
l'aide du code de calcul CESAR-LCPC en faisant l'hypothèse d'un creusement par la méthode 
de prédécoupage mécanique. Les terrains encaissants étant relativement consistants, une loi 
élastoplastique parfaite avec critère de Mohr-Coulomb a été adoptée pour décrire le 
comportement du sol. 
Les différentes modélisations réalisées simulent le phasage de réalisation de l'ouvrage ; 
elles ont permis notamment de prévoir la réaction du sol vis-à-vis de la méthode de 
creusement proposée, le comportement de la structure de soutènement provisoire à court 
terme ainsi que les contraintes pouvant être reprises à long terme par le revêtement définitif. 
La deuxième partie du chapitre présente une étude comparative entre les approches drainée, 
non drainée et hydromécanique couplée, appliquées au calcul d'un tunnel. L'étude vise à 
mettre en évidence la représentativité des deux premières approches et à vérifier l'importance 
du traitement couplé pour la modélisation des tunnels, notamment pour ceux creusés dans des 
sols compressibles. On considère le cas d'un tunnel réalisé en deux phases : creusement, puis 
pose du revêtement. Le massif encaissant est constitué d'une argile de faibles propriétés 
géotechniques ; son comportement est caractérisé par le modèle MELANIE : un modèle 
élastoplastique anisotrope avec écrouissage adapté aux argiles naturelles (Magnan, Î989a). 
Deux configurations sont étudiées pour le revêtement : paroi imperméable et paroi semi-
perméable. 
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V.2 Modélisation du creusement de trois tunnels par la méthode de prédécoupage 
V.2.1 Contexte de l'étude 
Des calculs ont été réalisés à l'aide du logiciel CESAR-LCPC pour étudier le creusement 
de trois ouvrages situés sur le tracé du TGV Méditerranée, pour lesquels une variante par 
prédécoupage mécanique a été proposée par l'entreprise Perforex au moment de l'appel d'offre. 
Les trois ouvrages concernés sont : 
- le tunnel d'arrivée sur Marseille, lot B du projet, 
- le tunnel de Tartaiguille, département de la Drome, lot 1C du projet, 
- le tunnel de Lámbese, lot 3F du projet. 
Ces trois ouvrages étant réalisés dans des terrains relativement raides, íes calculs ont visé 
principalement à analyser le comportement des structures de soutènement et de revêtement 
(Leca et al.. 1994 et 1995 ; Leca et Atwa, 1995). Toutefois, l'analyse détaillée des résultats de 
calculs permet d'étudier aussi bien le comportement de l'ouvrage que la réaction du massif à la 
méthode de creusement proposée. De plus, l'examen des hypothèses sur lesquelles se sont 
fondés les calculs des trois projets permet d'appréhender ia pertinence de la modélisation 
entreprise et les limites de sa représentativité. 
V.2.2 Description du phasage de la méthode de construction proposée 
La méthode du creusement proposée pour les trois projets est celle du prédécoupage 
mécanique avec prévoûte, introduite par l'entreprise Perforex. 
Cette méthode est principalement caractérisée par la réalisation d'une voûte bétonnée au 
front de taille, qui précède î'abaîtage du terrain sur une longueur de 3 à 5 m. Elle est réalisée 
au fur et à mesure de l'avancement par passes successives le long du tracé de l'ouvrage avec 
un recouvrement entre prévoûtes successives de 0,5 à 1m. Les dispositions constructives 
prévoient, dans les cas de terrains difficiles, un confortement léger par boulonnage du front de 
taille et/ou des piédroits. 
La décomposition d'un cycle de creusement par la méthode du prédécoupage ainsi que les 
différentes phases de ia réalisation sont décrites sur la figure V.l. 
La première phase consiste en la réalisation d'une saignée de 20 à 30 cm d'épaisseur selon 
la cohésion du terrain et l'épaisseur nécessaire à la stabilité de la prévoûte. Cette saignée est 
ensuite remplie de béton projeté, fabriqué à base de liant de ciment fondu. Cette composition 
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Figure V.l : Phasage de la réalisation d'un tunnel par la méthode du prédécoupage (Perforex). 
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permet en général d'obtenir des résistances élevées à court terme (de l'ordre de 6 à 8 MPa 
après 4 heures), autorisant ainsi la réalisation rapide des travaux de terrassement. Les 
résistances contractuelles du béton à 28 jours peuvent atteindre de 30 à 35 MPa. 
La deuxième phase correspond à l'étape de confortement éventuel du front de taille et de la 
prévoûte en piédroit par boutonnage. Le boutonnage du front est réalisée à S'aide d'une 
machine spécialement conçue pour effectuer à la tarière des forages allant jusqu'à 18 m de 
profondeur dans le terrain ; ces forages sont équipés de tubes en fibre de verre qui sont scellés 
pour servir d'ancrage provisoire au front. 
La troisième phase consiste à abattre le terrain au front à l'abri de la prévoûte. Cette phase 
s'effectue sur 2 à 4 m de profondeur à l'aide d'une pelle traditionnelle, d'un chargeur et de 
camions, les boulons en fibre de verre étant déchiquetés au fur et à mesure de l'avancement. 
Dans le cas des terrains médiocres ou quand de longs arrêts de chantiers sont prévus, la 
stabilité superficielle du front de taille peut être assurée (phase 4) par la projection de béton, 
celui-ci pouvant être armé de treillis ou de fibres en polypropylene. 
La prévoûte est réalisée par panneaux successifs de 1 à 3m de largeur (figure V.2). Deux 
cycles de construction peuvent être envisagés. Le premier cycle consiste en une réalisation 
alternée des panneaux de la prévoûte situés sur les deux côtés de la prévoûte commençant en 
piédroit et finissant par le panneau situé en clé de voûte (tableau V.l) ; ce cycle permet 
l'optimisation du taux d'utilisation de la haveuse (machine de prédécoupage) et l'utilisation du 
robot de projection en grande partie en "temps masqué". Le deuxième cycle peut être adopté 
quand l'excavation doit intervenir directement après l'achèvement de la prévoûte ; il consiste 
en la réalisation de Sa prévoûte à partir du panneau situé en clé (tableau V.l). 
Tableau V. 1 : Ordre de Sa réalisation des Figure V.2 : Phasage de la réalisation des 
panneaux de la prévoûte. panneaux de la prévoûte. 
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V.2.3 Description des modèles, hypothèses et phasages de calculs 
L'étude des trois projets a été réalisée en conditions bidimensionnelies. Les calculs ont été 
effectués à l'aide des modules MCNL et TCNL de CESAR-LCPC qui permettent de simuler le 
phasage de la construction d'un tunnel (Piau, 1992) et de traiter un éventuel comportement 
non linéaire des matériaux (Mestat, 1994). 
Pour chaque projet, plusieurs modèles ont été élaborés pour représenter, d'une part, la 
géométrie de chaque ouvrage et les dimensions de ses structures de soutènement provisoire et 
de revêtement définitif et, d'autre part, les différentes configurations hydrogéologiques 
rencontrées sur le tracé (couverture de sol, stratification, nature des terrains, nappe 
phréatique). 
Une coupe type de l'un des ouvrages est présentée sur la figure V.3. Elle correspond au 
tunnel d'arrivée sur Marseille, caractérisé par une hauteur de 9,78m et une largeur de 12,2m ; le 
soutènement provisoire est constitué d'une prévoûte de 20 cm d'épaisseur, renforcée en 
piédroits par une rangée de boulons, et d'un radier provisoire, également de 20 cm d'épaisseur. 
L'ouvrage définitif se compose d'une voûte et d'un radier de 60 cm d'épaisseur moyenne (figure 
V.3). 
Figure V.3 : Coupe type du tunnel de Marseille. 
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V.2.3.1 Les modèles de calcul 
La prévision de la tenue de l'ouvrage du tunnel d'arrivée sur Marseille a nécessité l'étude de 
deux configurations ; la figure V.4 donne les deux coupes retenues pour les calculs ; dans le 
premier cas (Mi), le tunnel se situe dans des couches d'argile et de grès sous 30m de 
couverture ; dans le deuxième cas (M2), le terrain encaissant est constitué de poudingues et de 
marnes et la couverture est de 45m. Dans les deux cas, le niveau de la nappe a été pris à +30m 
par rapport à la clé de prévoûte. 
Pour le tunnel de Tartaiguille qui traverse un massif fortement stratifié, trois sections ont 
été considérées dans l'analyse (figure V.5). La première configuration Tl correspond aux 
conditions les plus déformables, le tunnel étant situé sous 100m de couverture dans des argiles 
marneuses du Stampien inférieur. Les deuxième et troisième configurations, T2 et T3, 
correspondent aux sections du tunnel situées respectivement dans les couches de grès sous 
30m de couverture et de marnes bleues sous 45m de couverture. Dans les trois configurations 
( Tl , T2 et T3 ), le niveau de la nappe a été pris à 1 î5m de hauteur par rapport au tunnel en 
clé. 
Deux modèles ont été considérés pour la configuration Tl : une seule rangée de boulons 
(modèle Tla) et deux rangées de boulons (modèle Tlb). Dans les deux cas, le soutènement est 
constitué d'une prévoûte et d'un radier provisoire de 25cm d'épaisseur et le revêtement 
définitif de 70cm de béton. Une épaisseur de soutènement réduite (20cm) a été adoptée pour 
les configurations T2 et T3, les terrains correspondants étant de nature plus raide. 
Pour le tunnel de Lámbese, la configuration retenue pour les calculs est montrée sur la 
figure V.6 : elle correspond à la traversée du tunnel dans une formation de marnes du 
Stampien sous une couverture de 38m, avec un niveau de nappe est à +32m par rapport à la 
clé de prévoûte. 
Du fait de la susceptibilité des argiles en place au gonflement, ses effets ont été considérés 
dans l'étude de l'ouvrage. L'incertitude sur l'ampleur des pressions pouvant se développer 
effectivement sur le futur tunnel (Steiner, 1993) nous a conduit à considérer deux 
configurations de calcul : pression de gonflement de OJMPa, radier définitif d'épaisseur 
maximale 1,2m (configuration Lî) ; pression de gonflement de 2,5MPa, radier de 1,8m 
d'épaisseur maximale (configuration L2). 
La figure V.7 représente le maillage utilisé pour cette étude ; des mailîages analogues ont 
été mis en oeuvre pour les autres ouvrages. Du fait de la symétrie du problème, seule une 
moitié du profil a été modélisée ; les dimensions des différents modèles ont respecté un 
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minimum d'extension latérale de 10 fois le diamètre de l'ouvrage ou 1,5 fois la couverture de 
terrain ; la limite inférieure du maillage a été fixée à 2 fois le diamètre de l'ouvrage. 
La figure V.7 montre également les conditions imposées aux limites des modèles. Les 
maillages des modèles Lî et L2 ont, de plus, comporté des éléments de contact à l'interface 
entre la prévoûte et le revêtement, d'une part, et entre le béton de propreté en radier et le radier 
définitif, d'autre part (figure V.8), afin de simuler une condition de glissement parfait entre ces 
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Figure V.6 : Configurations adoptées pour les calculs prévisionnels du tunnel de Lámbese. 
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Figure V.8 : Détail du maillage et des éléments de contact utilisés pour les calculs du tunnel 
de Lámbese. 
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Le comportement des terrains a été simulé à partir d'un modèle élastoplastique basé sur le 
critère de Mohr-Coulomb ; les paramètres de comportement introduits dans les calculs pour 
chaque ouvrage sont donnés sur le tableau V.2. Ces paramètres ont été imposés par les 
dossiers des projets respectifs ; ils appellent, toutefois, quelques commentaires, notamment en 
ce qui concerne les valeurs des coefficients de Poisson, des coefficients des terres au repos et 
des cohésions non drainées. 
Les valeurs de coefficient de Poisson proposées pour décrire le comportement non drainé 
des terrains en place sur les sites de Tartaiguille et de Lámbese semblent être largement au-
dessous des moyennes connues pour ce paramètre ; en effet, il est expérimentalement admis 
que la valeur du coefficient de Poisson est plus importante en conditions non drainées qu'en 
conditions drainées ; une valeur de vu proche de 0,5 est généralement préconisée pour le calcul 
(Magnan, 1982). 
Les valeurs des cohésions non drainées cu proposées pour certains sols (cas de Marseille et 
de Lámbese) et les coefficients de pression des terres au repos K^ , dans toutes les 
configurations de calcul nous ont également semblé sous-estimées. La forte surconsolidation 
des terrains en place, décrite dans les rapports de reconnaissances géotechniques et dont 
témoignent les valeurs de poids volumique et de modules élastiques du sol, ainsi que la 
profondeur des trois ouvrages projetés, pouvaient permettre de supposer des valeurs de cu et de 
K^  plus importantes. 
Tableau V.2 : Paramètres géotechniques adoptés pour les calculs 






































 21,5 0,5 200 120 0,3 0,3 300 20° 
inférieur 
Tunnel de Grès
 22,5 0,5 500 500 0,3 0,3 1000 45° 
Tartaiguille 
Marnes
 27,5 0,5 1500 1100 0,3 0,3 600 25° 
bleues 
Tunnel de Marnes du
 22,1 0,5 180 90 0,33 0,33 40 20° 
Lámbese Stampien 
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V.2.3.2 Simulation du phasage de la construction et chargements considérés 
Les calculs ont été effectués selon un phasage tenant compte des différentes étapes de 
réalisation propres à la méthode de creusement étudiée. Différents types de phasage ont été 
testés. 
Les premiers calculs ont été effectués à l'aide d'une approche simplifiée, consistant à 
simuler la construction de la prévoûte en une seule phase (phasage PI). L'analyse a été menée 
en 8 phases (figure V.9) : 
- phase 0 : détermination des contraintes initiales dans le massif ; 
- phase 1 : déconfinemenî du terrain sur le bord de la saignée, le taux de déconfinement 
étant pris égal à X = 0,2 ; 
- phase 2 : bétonnage de la prévoûte, excavation du terrain et installation du radier 
provisoire, le taux de déconfïnement appliqué à l'extrados de la prévoûte et du 
radier passant à X = 0,9, en valeur cumulée ; 
- phase 3 : activation des boulons en piédroits et achèvement du processus de 
déconfmement (X = 1 sur l'extrados de l'ouvrage en valeur cumulée) ; 
- phase 4 : destruction du radier provisoire, excavation du terrain en radier et bétonnage du 
radier définitif, le taux de déconfmement du radier étant pris égal à X = 0,9 ; 
- phase 5 : bétonnage de la voûte définitive et achèvement du processus de déconfmement 
en radier, le taux de déconfinement passant à X = 1 ; 
- phase 6 : analyse des effets différés ; 
- phase 7 : application des charges hydrauliques. 
Les six premières phases de calcul (phases 0 à 5 qui simulent les étapes de la construction) 
ont été réalisées en conditions non drainées, c'est à dire en contraintes totales et en utilisant les 
paramètres à court terme du terrain. 
Les contraintes totales verticales initiales ont été prises égales aux contraintes géostatiques et 
les contraintes totales horizontales initiales déduites des contraintes verticales par la relation : 
<?h = K ° \ (V.l) 
avec : 
K = °K --.g'h" + Y w H w
 = * o
+ Y » H » / ' q ' v ^ ^ 
^ „ ~ O - ' V I I + YW.HW l+Y„Hw /o\ . ( V - ¿ ) 
Gh et av désignant les contraintes totales horizontales et verticales , a\ et o'v, les contraintes 
effectives horizontales et verticales au niveau du tunnel, K„ le coefficient de pression des 
terres au repos, yv le poids volumique de l'eau et Hw la hauteur moyenne de la nappe. 
205 
Les phases 6 et 7 simulent le passage de l'état non drainé de court terme à l'équilibre à long 
terme de l'ouvrage. Ces deux phases posent le problème de la détermination du type de 
chargement à appliquer au modèle pour simuler cette transition. Pour ce faire, les hypothèses 
suivantes ont été utilisées : 
- à la phase 6 : fluage du sol et de la prévoûte (fluage au sens de diminution de la rigidité 
du matériau, c'est à dire passage de Eu à E') ; dans cette phase, on applique un chargement du 
type EFD de CESAR, qui introduit un système de forces simulant l'effet de la différence entre 
la rigidité apparente du court terme et la rigidité effective du long terme en fonction de la 
variation de contraintes développée en tout point du matériau (figure V, 1 Oa) ; 
- à la phase 7 : développement des pressions d'eau sur l'extrados du revêtement ; ceci est 
simulé par l'intermédiaire du chargement PHS de CESAR-LCPC (figure V.lOb) ; PHS simule 
l'application d'une pression hydrostatique sur une surface. 
Ces deux dernières phases de calcul sont menées en conditions élastiques. 
1
 „ ^ X = 0.2 
Phase 0 Phase i 
Phase 4 










Figure V.9 ; Phasage PI adopté pour les calculs du tunnel de Marseille (calculs Ml et M2) et 
ceux du tunnel de Tartaiguille (calculs Tla, Tlb, T2 et T3) 
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e. : déformation différée 
J4 F¿ : chargement équivalent 
/ 
i . / ' ; 
Figure V.10 : Schéma descriptif des chargements EFD et PHS utilisés pour simuler les 
conditions du long terme autour d'un ouvrage. 
Ce premier type de simulation a été utilisé pour les deux calculs du tunnel de Marseille 
(Ml et M2), avec des valeurs du coefficient K de 0,65 et 0,62, respectivement. 
Les calculs Tîa, Tlb, T2 et T3 du tunnel de Tartaiguille ont également été effectués à l'aide 
du phasage PI, mais avec un coefficient K moyen évalué à 0,8 pour les trois coupes 
considérées. 
Dans un deuxième temps, on a considéré, pour le modèle Tl, un deuxième phasage destiné 
à modéliser les étapes intermédiaires de la construction des panneaux de la prévoûte (calcul 
Tîx). Ce calcul a comporté au total 17 phases avec une seule rangée de boulons en piédroits ; 
les phases de calcul correspondantes sont données sur la figure V.l î (phasage P2). 
Les phases 0 à 14, qui correspondent à la construction de l'ouvrage, ont été calculées, 
comme précédemment, en conditions non drainées, les phases 15 et 16 étant analogues aux 
phases 6 et 7 du modèle Pî ; un chargement uniforme de 200kPa a, de plus, été appliqué à la 
phase 16 sur le pourtour externe du revêtement pour simuler l'éventuel gonflement du sol. 
Enfin, un troisième phasage (P3) a été adopté pour les calculs du tunnel de Lámbese (figure 
V.l2) ; celui-ci est proche du phasage PI dans la mesure où la réalisation de la prévoûte est 
simulée en une seule étape. Toutefois, des phases supplémentaires ont été introduites, 
(nouvelles phases 3, 4 et 5) pour une représentation plus fidèle des étapes de construction du 
radier. 
(b) Chargement de pressions 
hydrostatiques sur une surface PHS 
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Dans ce modèle, les étapes de 0 à 7 ont été réalisées en conditions non drainées, sur la base 
d'un rapport K entre contraintes horizontales et verticales initiales évalué à 0,7. Deux options 
de chargement ont été introduites pour la phase 8 : gonflement (phase 8a), celui-ci étant 
simulé à l'aide d'une pression uniforme appliquée uniquement sur le radier définitif de 
l'ouvrage, et fluage (phase 8b). 33 en a résulté deux options correspondant à la phase 9 de 
chargement hydraulique (phases 9a, à partir des résultats des calculs de la phase 8a, et phase 
9b à partir du calcul 8b). 
Phase 0 > Phase I i Phase 2 
\ l \ i x 
f'-|" r~" f r T 




\'f 0,2 | 
u Phase 4 Phase 5 " ^ ° J("— 
Phase 8 Phase 9 Phase 10 Phase 11 
¡ 1— \—r ! " i r 1 
Phase ¡2 Phase 13 Phase 14 ÍV- ùr 5-
! "X-0.9 TTj 
' \ Effet ! \ d ' e a u 
j 1 différé ¡ I 
^ ^ pressions d e ^ ^ 
gonflement 
1 
Figure V.l 1 : Phasage P2 adopté dans le calcul Tîx du tunnel de Tartaiguille (réalisation de la 
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Figure V.12 : Phasage P3 adopté pour les calculs du tunnel de Lámbese. 
V.2.3.3 Limites des modélisations réalisées 
Les modélisations réalisées pour l'étude des trois tunnels sont basées sur un certain nombre 
d'hypothèses, qui peuvent limiter la représentativité des modèles par rapport aux conditions 
réelles qui peuvent se développer au cours de la construction. 
Parmi ces limites, certaines proviennent du choix de ia loi de comportement adoptée pour 
décrire la réponse des terrains en place et des hypothèses adoptées quant aux paramètres 
géotechniques (tableau V.2), ces derniers nécessitant un examen plus approfondi des données 
géologiques et hydrogéologiques de chaque site. 
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Des limites tout aussi importantes peuvent provenir de la valeur adoptée pour le taux de 
déconfinement X à chaque phase de calcul ; cette valeur définit le niveau de chargement du 
modèle et influence donc, sensiblement, tous les résultats de calcul. 
Par ailleurs, la simulation du passage des conditions non drainées du court terme à 
l'équilibre à long terme a nécessité un certain nombres d'hypothèses simplificatrices pour 
simuler le fluage et les effets des pressions d'eau et/ou de gonflement ; les limites de ces 
simulations doivent être prises en compte dans l'interprétation des résultats. 
D'autre part, à l'exception des calculs Ll et L2, pour lesquels des éléments de contact ont 
été introduits à l'interface entre le radier provisoire, la prévoûte et le revêtement final du 
tunnel, les calculs du tunnel de Marseille et Tartaiguille supposent une continuité entre 
prévoûte et radier provisoire, ce qui nécessite des dispositions constructives adaptées. Ces 
calculs ont admis, par ailleurs, un contact parfait entre la prévoûîe et le massif à court terme et 
entre le revêtement et le sol à long terme ; cette hypothèse a, à priori, pour effet de sous-
estimer les déformations du sol et de surestimer les contraintes dans la structure (Samama et 
Leblais, 1989). 
Enfin, même s'il est difficile d'évaluer leur influence sur la représentativité des modèles par 
rapport aux conditions du site, ces limites doivent être gardées à l'esprit dans l'analyse qui suit 
des résultats de calculs. 
V.2.4 Analyse des résultats des calculs 
Les diverses situations modélisées permettent d'analyser le comportement du soutènement 
provisoire pendant l'avancement des travaux et d'étudier l'état de chargement du revêtement 
définitif. Ils permettent également d'analyser la réponse du massif à la méthode de 
construction. 
Les tableaux V.3 et V.4 récapitulent les données des cas étudiés ; ils décrivent les 
différences entre les configurations retenues ainsi que les principales hypothèses adoptées 
dans les différents calculs. 
Une loi élastique linéaire a été adoptée pour décrire le comportement du béton du 
soutènement et du revêtement définitif. Pour le béton projeté du soutènement et de la dalle 
provisoire, le module d'Young a été pris égal à Ehp= 10000 MPa ; pour le revêtement, le 
module considéré est égal à Ebr~30000 MPa à court terme et à Ebr=15000 MPa à long terme ; 
le coefficient de Poisson a été pris, dans les trois cas, égal à vb = 0,2 ; 
Les boulons d'ancrage ont été modéîisés par des éléments barres à comportement élastique 
linéaire. On a fait l'hypothèse, pour les boulons et leur scellement, d'un module de rigidité 
globale de 25.000MPa, d'une section de 100cm2 et d'une longueur de 5m. 
210 



















































































































4>nd = 20°. 
*nd = 25°. 
cbnd ~ 20° ; pression de 
gonflement = 0,2 MPa. 
^nd=20° ; pression de 
gonflement = 0,2 MPa. 
4»n{j = 45° ; pression de 
gonflement - 0,2 MPa. 
^nd = 25° ; pression de 
gonflement = 0,2 MPa. 
pression de gonflement 1 
= 0,7MPa en radier. 1 
pression de gonflement 1 
= 2,5MPa en radier. | 
* K= ch/av (rapport entre contraintes totales horizontales et verticales). 
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b c u l t (28j) = 40 MPa 
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V.2.4.Ï Impact du creusement sur le massif 
Les résultats de calcul permettent d'étudier le comportement du massif de sol pendant les 
différentes phases de la construction d'un tunnel par la méthode du prédécoupage. Trois 
phases ont un impact important sur la tenue de l'ouvrage : la réalisation de la saignée, 
l'abattage du terrain au front et l'excavation de la partie inférieure du tunnel. 
La réalisation de la saignée provoque un premier déconfinement du terrain. Les isovaleurs 
des déplacements verticaux et horizontaux induits par ce déconfmement sont données sur la 
figure V.13 pour la première configuration du tunnel de Marseille (modèle Ml). On peut 
remarquer que les déplacements horizontaux sont pratiquement nuls à l'intérieur de la zone à 
excaver. En fait, le creusement de la saignée entraîne la convergence du terrain extérieur vers 
le périmètre de l'ouvrage, tandis que le noyau à excaver se soulève verticalement (figure 
V.13c). Ce phénomène a été observé dans toutes les configurations étudiées. 
Les différents cas étudiés ont, par ailleurs, montré que l'amplitude des déplacements de sol 
induits par le creusement de la saignée dépend essentiellement du taux de déconfmement 
appliqué sur le terrain (X) et du module élastique à court terme (Eu), les déformations 
plastiques étant très limitées dans cette phase. En effet, les configurations Ml et M2, de par 
leurs faibles caractéristiques de résistance, ont été les seules à faire apparaître des 
plastifications de sol avec le creusement de la saignée, la zone plastique se développant à 
l'extrémité inférieure des piédroits (figure V.13d). 
Les résultats des calculs ont, par ailleurs, mis en évidence un blocage des coins de la 
saignée au moment de son excavation ; ce blocage a été à chaque fois accompagné d'une 
importante concentration de contraintes et parfois d'une plastification locale du soi au niveau 
des arêtes de la saignée. Ce phénomène est peut-être dû à des problèmes d'ordre numérique ; il 
reflète néanmoins une réalité physique liée à l'importante rigidité due à l'effet de voûte créé, 
dans cette région, par la réalisation de la saignée. Ce phénomène a notamment été observé 
dans les résultats du calcul Tlx, qui modélise le phasage de la construction de la prévoûte par 
panneaux individuels : la figure V.14a montre l'évolution de la déformée du sol au cours de la 
réalisation des trois premiers panneaux ; le creusement a été accompagné d'une plastification 
du sol aux abords des coins de chaque panneau (figure V.14b). 
Toutefois, les déformations plastiques les plus importantes se développent après l'abattage 
du stross au-dessous de la prévoûte terminée. La figure V.15 montre les zones de sol en 
comportement plastique et leur évolution avec les étapes du creusement pour la coupe Tî du 
tunnel de Tartaiguilie. Les déformations plastiques commencent à se développer dans un 
premier temps à la base de la prévoûte et tendent ensuite à se propager dans le massif en 
piédroit et surtout au niveau du radier où ces déformations sont amplifiées, notamment après 
l'excavation du radier. Les calculs T2 et T3, de même que Ml et M2 pour le tunnel de 
Marseille, ont conduit à des résultats analogues. 
Dans le calcul Tlx, une plastification similaire s'est développée en radier ; celle-ci est 
venue se superposer, au fur et à mesure du creusement, aux zones plastiques qui se sont 
développées pendant la réalisation des panneaux de prévoûte. En revanche, dans le cas du 
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tunnel de Lámbese, et ce grâce à des hypothèses de résistance de sols plus favorables, les 
calculs Ll et L2 n'ont fait apparaître aucune plastification, le comportement de sol restant 
élastique au cours de toutes les étapes du creusement. 
Enfin, les résultats en termes de déplacements globaux (élastiques et plastiques) permettent 
de suivre l'évolution des déformations du sol pendant les trois phases principales du 
creusement. Les déplacements obtenus dans le cas de calcul Tl sont donnés sur la figure V.16. 
On observe notamment des zones comprimées au niveau des reins de l'ouvrage et des zones en 
extension en clé et au niveau du radier. 
-film 
C'4Sm 
°h / 0 y " %65 
E„,-ÎOOMP» 
(a) Déplacements horizontaux (b) Déplacements verticaux 
qoos 
» ' • . i « « ' : • ' • ' • • • ' 
(c) Vecteurs déplacements autour 
de la saignée. 
(d) Plastification du sol autour 
de la saignée. 
Figure V.13 : Déplacements du sol autour de la saignée (calcul Ml du tunnel de Marseille). 
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(a) Déformée des panneaux (b) Déformations plastiques 
(volumique) 
Figure V.14 : Déformée du sol autour des panneaux de la saignée eî plastification du sol 
(calcul Tlx du tunnel de Tartaiguille). 
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(a) Après l'abattage du stross et 
l'installation du radier provisoire (X=0,9). 
(b) Après l'installation des boulons et 













(c) Après le creusement et le bétonnage du radier. 
Figure V.15 : Evolution des déformations plastiques au cours du creusement (calcul Tî du 








\ venienl v (m) 
(a) Après la réalisation de la saignée. 
(b) Après l'abattage du front et installation du radier provisoire et des boulons. 
(c) Après le creusement et le bétonnage du radier. 
Figure V.16 : Evolution des déplacements de so! au cours du creusement (calcul Tî du tunnel 
de Tartaiguille), 
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V.2.4.2 Comportement de la prévoûte 
Les calculs effectués pour les trois projets ont permis de dégager quelques aspects 
caractéristiques du comportement de la prévoûîe au cours des différentes étapes de la 
construction. 
La première de ces caractéristiques concerne la distribution des contraintes dans la 
structure. La distribution obtenue pour les contraintes des fibres externes et internes de la 
prévoûte est représentée sur les figures V.17a et V.17b, dans la configuration de calcul Ml du 
tunnel de Marseille. Ces figures montrent l'évolution des contraintes principales dans la 
prévoûte au cours de trois phases prépondérantes de la construction : après l'abattage du stross 
et l'installation de la dalle provisoire, après la pose des boulons et le déconfinement total du 
terrain et après l'excavation de la partie inférieure du tunnel et le bétonnage du radier définitif. 
On peut constater que la distribution des contraintes reste relativement homogène le long de la 
structure, avec toutefois des valeurs de pic au contact de l'intrados avec le radier provisoire. 
Les variations de contraintes entre les fibres internes et externes de la prévoûte indiquent par 
ailleurs que les moments fléchissants les plus importants se développent au contact de la 
prévoûte et du radier. 
Des caractéristiques analogues ont été constatées pour le chargement de prévoûte dans 
toutes les configurations étudiées. On a, de plus, pu constater que les contraintes ne varient 
que très peu au cours des différentes phases (figures V.17a et V.17b), le chargement de la 
prévoûte semblant se développer lors des premières étapes du creusement. Toutefois, les 
calculs de la phase de terrassement (troisième phase) sont basés sur l'hypothèse que le radier 
définitif est posé instantanément après l'excavation, ce qui suppose un massif encaissant 
relativement raide et/ou un avancement de la construction par passes courtes avec bétonnage 
immédiat. 
D'autre part, les déformées obtenues pour les différentes configurations de prévoûtes 
étudiées ont présenté des allures analogues ; la figure V.18 montre la déformée après 
déconfinement total du terrain dans le cas Ml du tunnel de Marseille : on remarque une 
convergence de la structure sur toute sa périphérie, excepté en piédroit grâce à la présence du 
radier et des boulons. Ces boulons ont développé une traction maximale de l'ordre de 86 kN 
par mètre de tunnel ( figure V. 19). 
Dans la configuration M2, les valeurs des contraintes dans la prévoûte sont de Î5 à 20% 
plus importantes et les efforts dans les boulons atteignent Î00 kN/m, Cette faible 
augmentation de contraintes par rapport à la configuration Ml, bien que le tunnel soit creusé 
sous une couverture plus importante dans un sol de déformabilité comparable, est à relier à 
une plus faible plastification du soi, les caractéristiques de résistance étant plus importantes 
(<j)nd=25°, au lieu de 20° dans la configuration Ml). 
Dans le cas de la configuration Tl du tunnel de Tartaiguille, le tunnel est encore plus 
profond (C = 100m) ; les contraintes obtenues dans la prévoûte par le calcul Tla varient, dans 
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Coordonnée curviligne sur le contour externe de la prévoûte (m) 
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(a) Contraintes principales sur la fibre externe de la prévoûte 
Coordonnée curviligne sur le contour interne de la prévoûte (m) 
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(b) Contraintes principales sur la fibre interne de la prévoûte 
Figure V.17 : Contraintes principales dans la prévoûte (prévisions obtenues par le calcul M, 
du tunnel de Marseille). 
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ce cas. entre 25 et 35 MPa. Le niveau important de ces contraintes par rapport à celles 
obtenues dans le cas du tunnel de Marseille est dû à la plus grande déformabilité du sol, le 
module élastique du terrain encaissant (une argile marneuse) étant 50% plus faible que celui 
des argiles gréseuses du site du tunnel de Marseille, Les déformées de prévoûte sont 
également plus importantes (60mm en clé et 40mm en piédroit) ; les efforts dans les boulons 
atteignent 310 kPa par mètre de tunnel. 
Dans les configurations T2 et T3, aussi bien les contraintes de la prévoûte que les efforts 
des boulons sont de moindre importance ; ceci est à relier, d'une part, à la plus grande rigidité 
du terrain et à sa meilleure résistance au cisaillement et, d'autre part, à la plus grande 
souplesse de la structure (de 20cm d'épaisseur au lieu de 25cm pour Tl). 
D'un autre côté, la simulation du phasage de la réalisation des panneaux de prévoûte (calcul 
Tlx) a fait apparaître des contraintes plus importantes à l'intrados de la prévoûte, par rapport à 
celles obtenues par le calcul Tl (prévoûte simulée en une seule phase) ; une diminution 
généralisée des contraintes est en revanche obtenue sur la fibre externe. Ce phénomène peut 
être interprété par le faible déconfinement des contraintes du massif lorsque la saignée est 
réalisée par étapes : les efforts repris par la prévoûîe sont par conséquent plus importants. 




Figure V.18 : Déformée de la prévoûte à la phase de déconfinement total du terrain (calcul Ml 
du tunnel de Marseille) 
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Figure V.19 : Variation de la force de traction le long d'un boulon. 
Par ailleurs, les résultats des différents calculs ont permis d'analyser le rôle des boulons 
dans le comportement de la prévoûte. L'ensemble des configurations étudiées conduisent à 
supposer que le boulonnage latéral a pour effet de limiter la déformée de prévoûte sur une 
certaine hauteur au-dessus de la dalle provisoire (figure V.Î9) et de réduire les contraintes qui 
se développent dans la prévoûte. 
L'analyse des résultats des calculs avec deux rangées de boulons (calcul Tîb) confirme 
cette constatation ; elle n'a montré que très peu de différences par rapport au calcul avec une 
rangée de boulons (calcul Tla) ; les efforts qui se développent dans chaque rangée de boulons 
de la configuration T lb sont du même ordre de grandeur (280 - 300 kPa) que ceux qui se 
développent lorsqu'une seule rangée est considérée. L'influence des boulons semble être 
limitée à un renforcement du massif au niveau local, limitant ainsi les déformations de sol. Le 
type de boulon considéré (élément barre en contact parfait avec le sol sur 5m de longueur) ne 
peut en aucun cas servir de tirant d'ancrage pour la prévoûte ; travaillant au cisaillement, il 
agit plutôt comme un clouage du sol. 
V.2.4.3 Résultats des calculs à long terme 
Comme nous l'avons souligné précédemment, la simulation du passage de S'état non drainé 
du court terme aux conditions drainées du long terme par une approche purement mécanique a 
nécessité d'adopter certaines hypothèses qui ne peuvent rendre compte de toute la complexité 
du problème. 
Ces hypothèses ont favorisé l'étude du chargement de la structure, en simulant le fluage du 
sol (diminution de rigidité), les pressions d'eau et les éventuelles pressions de gonflement, 
pour vérifier la tenue du revêtement définitif ; elles ne permettent pas de donner une 
description correcte du comportement du massif à long terme. 
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Compte tenu de ces considérations, les résultats de calcul doivent être considérés avec une 
grande réserve. Les contraintes obtenues pour la configuration Ll du tunnel de Lámbese sont 
montrées sur la figure V.20 ; le tunnel est situé à 38m de profondeur et supporte une pression 
hydrostatique correspondant à 32 m de charge d'eau en clé ; le calcul suppose par ailleurs une 
pression de gonflement de 0,7 MPa appliquée uniquement en radier. 
Ces résultats semblent indiquer que le niveau de chargement auquel l'ouvrage est soumis à 
long terme dépend principalement de l'importance de la charge hydraulique du massif, le 
fluage du terrain et l'éventuel gonflement de soi n'ayant qu'un rôle secondaire en présence 
d'une nappe hydrostatique. Ceci a également été constaté dans les résultats des tunnels de 
Marseille et de Tartaiguille ; ce dernier, étant situé sous 104m de charge hydraulique, les 
contraintes obtenues varient entre 25 et 44MPa dans la paroi et atteignent 50 MPa en radier. 
Enfin, on a pu constater que les pressions d'eau induisaient des efforts relativement 
homogènes le long de la structure. Par contre, le chargement induit par le fluage provoque une 
augmentation des contraintes sur la fibre externe en voûte et en radier et sur la fibre interne en 
piédroit. Dans le cas d'un éventuel gonflement, son effet varie selon que cette pression se 
développe sur toute la paroi du revêtement ou uniquement en radier. 
Figure V.20 : Contraintes principales dans le revêtement définitif (prévisions obtenues par le 
calcul du tunnel de Lámbese). 
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V.2.5 Adéquation de l'approche - Critiques 
Les calculs réalisés pour ces trois tunnels ont permis de dégager certaines conclusions vis-
à-vis de la réponse d'un massif au creusement d'un tunnel par la méthode du prédécoupage, 
ainsi que de la distribution des contraintes induites dans la structure de soutènement 
provisoire. 
Toutefois, l'approche adoptée présente un certain nombre de limites, tant sur le plan 
numérique (la méthode des éléments finis) que sur le plan rhéologique (le calcul en conditions 
non drainées). 
Sur le plan numérique, les principaux problèmes rencontrés proviennent des concentrations 
de contraintes qui apparaissent au niveau des angles du maillage dans les phases de 
déconfinement du terrain ; les valeurs de pic qui en résultent pouvant induire une exagération 
des zones plastiques, ce problème nécessiterait dans l'avenir un traitement mieux adapté. 
Sur le pian rhéologique. les calculs ont fait apparaître des difficultés diverses. La première 
de ces difficultés est relative à la simulation du comportement de l'interface entre le sol et les 
éléments de la structure, d'une part, et entre les éléments de la structure eux-mêmes d'autre 
part (contact prévoûte-radier, prévoûte-boulon, prévoûte-revêtement définitif). Ce 
comportement devrait être représenté par des éléments de contact adaptés à la nature de 
chaque interface. 
La seconde difficulté, et sans doute la plus délicate, concerne l'estimation du paramètre X 
qui définit le taux de déconfinement du terrain à chaque phase de la construction ; le choix 
devrait tenir compte de la nature du sol, des dimensions de l'ouverture du tunnel et de la 
vitesse d'avancement des travaux. 
La troisième difficulté concerne la détermination des paramètres géotechniques qui 
peuvent décrire le comportement du sol et l'état initial du massif. En particulier, le coefficient 
Kg exerce une influence importante sur le comportement de la prévoûte et le niveau de 
sollicitations qu'elle subit. 
La quatrième difficulté résulte de l'incapacité des méthodes d'analyses traditionnelles à 
rendre compte de l'évolution des pressions interstitielles dans le massif, l'adéquation de 
l'approche non drainée à représenter le comportement à court terme n'étant pas dans tous les 
cas vérifiée. En effet, le calcul non drainé peut représenter une approche acceptable dans le 
cas des massifs peu déformabîes et de faible perméabilité par rapport à la vitesse 
d'avancement des travaux ; cette dernière condition n'est notamment pas vérifiée dans les 
configurations Ml et T2 (de Marseille et de Tartaiguille, respectivement), où la perméabilité 
du grès est importante. Les différentes analyses réalisées ont, par ailleurs, montré l'incapacité 
des calculs non couplés à simuler le passage des conditions non drainées du court terme à 
l'équilibre effectif du long terme. 
Ces deux dernières difficultés doivent en toute rigueur être résolues par l'élaboration de 
calculs couplés permettant de tenir compte de l'interaction entre la déformabilité du sol et 
l'hydraulique des eaux interstitielles. 
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V.3 Comparaison sur un cas simple des résultats des calculs couplés, drainés et 
non drainés 
Cette section présente les résultats d'une étude comparative entre les analyses en conditions 
drainées, non drainées et hydromécaniques couplées, appliquées à la modélisation du 
creusement d'un tunnel. 
Cette étude étant initialement destinée à analyser l'influence des écoulements sur les 
tassements induits par un tunnel (Atwa et al., 1995), elle considère le cas d'un tunnel creusé à 
faible profondeur dans un massif argileux relativement compressible ; deux configurations 
sont étudiées pour le revêtement : paroi imperméable et paroi semi-perméable. 
Cette configuration permet de vérifier l'importance du calcul couplé pour un tunnel creusé 
dans un massif compressible ; des cas de terrains plus perméables et/ou plus raides sont par 
ailleurs considérés pour évaluer l'effet prépondérant de la rigidité du massif encaissant et de sa 
perméabilité sur les pressions d'eau qui se développent à court terme autour de l'ouvrage. 
Les calculs couplés ont été effectués à l'aide du module CSNL de CESAR, qui permet une 
résolution hydromécanique parfaitement couplée et l'utilisation du modèle éîastoplastique 
MELANIE développé pour décrire le comportement éîastoplastique des argiles naturelles 
anisotropes (Magnan, 1986, Mestat, 1993). Une description détaillée du modèle est présentée 
dans le chapitre VII de ce rapport. 
Nous présentons dans un premier temps les résultats des calculs en termes d'évolution des 
tassements de surface induits par le creusement d'un tunnel dans deux configurations 
différentes : tunnel à paroi imperméable et tunnel à paroi drainante. Dans un deuxième temps, 
nous analysons les pressions interstitielles qui se développent dans le massif et le chargement 
total qui s'applique sur le revêtement. 
V.3. i Description du modèle 
La configuration considérée dans cette étude est représentée sur la figure V.21 ; elle 
correspond au cas d'un tunnel de 3m de diamètre extérieur, creusé à 7,5m de profondeur. Le 
niveau piézométrique est supposé constant et situé à la surface du sol ; le substratum 
indéformable et imperméable se situe à 14m de profondeur. 
Le modèle et les conditions imposées aux limites sont décrits sur la figure V.22. Deux 
conditions de drainage ont été considérées sur la paroi du tunnel : un revêtement parfaitement 
étanche et un revêtement de faible perméabilité, permettant le suintement des eaux 
souterraines à l'intérieur de l'ouvrage. Dans ce second cas, on suppose que le tunnel est non-
revêtu dans un premier temps (pendant 4 jours), puis revêtu d'une paroi en béton de 0,25 m 
d'épaisseur. 
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Les paramètres mécaniques et hydrauliques considérés dans le calcul sont issus des 
résultats expérimentaux obtenus pour l'argile du site expérimental de Cubzac-les-Ponts (Piyal 
et Magnan, 1984) ; ceux-ci sont rassemblés dans le tableau V.5. 
Les propriétés mécaniques et hydrauliques du revêtement sont regroupées dans le tableau 
V.6 ; les caractéristiques hydrauliques ont été choisies pour simuler le suintement des eaux à 
travers la paroi dans le second calcul, le premier calcul étant effectué en supposant la paroi 
parfaitement imperméable. 
Trois phases de calcul sont considérées : déconfinement du terrain (A, passant de 0 à 0,3 en 
4 jours), application du chargement résiduel après la pose du revêtement (X passant de 0,3 à 1 
en 4 jours) et consolidation du terrain (pendant une durée de 10 ans). 
Dans les calculs en conditions drainées, la déformabilité du sol est décrite à travers la 
notion de contraintes effectives, avec les mêmes valeurs des modules d'élasticité drainés du 
sol que dans l'approche couplée. 
Dans les calculs en conditions non drainées, le calcul est mené en contraintes totales en 
adoptant une plage de variation de module d'élasticité non-drainé, le rapport entre les modules 











K- 40 m ->l 
Figure V.21: Modèle étudié pour la comparaison des résultats des calculs couplés, drainés et 
non drainés. 
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Tableau V.5 : Paramètres mécaniques et hydrauliques adoptés pour l'argile. 
Modules d'élasticité drainés (horizontal et vertical) 
Coefficient de Poisson (directions h/h et v/h) 
Module de cisaillement 
Coefficients de perméabilité (horizontal et vertical) 
Pente de la courbe vierge isotrope 
Indice des vides initial 
Contrainte verticale en place 
Contrainte de préconsoiidation oedométrique 














Tableau V.6 : Paramètres mécaniques et hydrauliques adoptés pour le revêtement. 
Module d'élasticité drainé 25.106 kPa 
Coefficient de Poisson (directions h/h et v/h) 0,2 
Module de cisaillement 8,33.106kPa 
Coefficient de perméabilité 1,0. iO'12 m/s 
Figure V.22 : Modèle d'éléments finis et conditions aux limites. 
V.3.2 Analyse des déformations du massif 
L'évolution dans le temps des tassements de surface au-dessus de l'axe du tunnel donnés 
par les calculs couplés est comparée aux résultats des calculs en conditions drainées et non 
drainées sur la figure V.23a. Les résultats fournis par les différents calculs peuvent également 
être comparés en termes de cuvette de tassement ; cette comparaison est représentée sur la 
figure V.23b. Ces comparaisons permettent de vérifier un certain nombre de concepts bien 
établis dans les pratiques de calcul géotechnique. 
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Les résultats permettent notamment de vérifier les limites de l'application de l'approche 
non drainée pour étudier la réponse d'un massif compressible à court terme, les tassements 
calculés étant très sensibles à la valeur du module non-drainé adopté. Par ailleurs, les calculs 
en conditions drainées ne permettent de représenter les conditions à long terme que dans le cas 
où il n'y a aucun drainage par la paroi du tunnel (aucune perte d'eau) et dans le cas où les 
variations de pressions qui se développent au cours de la construction sont faibles. Dans le 
premier cas étudié dans cette section (tunnel imperméable), les tassements de surface obtenus 
par le calcul drainé ne sont que légèrement plus importants par rapport à ceux que l'on obtient 
par le calcul couplé. 
En effet, dans le cas d'un tunnel drainant, des déformations additionnelles viennent se 
superposer à celles dues au déconfinement du terrain. Ces déformations sont induites par 
l'établissement d'un régime d'écoulement vers l'ouvrage à long terme. Le tunnel agissant 
comme un drain dans le massif, il provoque la consolidation du sol par diminution des 
pressions interstitielles par rapport aux conditions hydrostatiques initiales (section V.3.3). 
Les calculs couplés permettent en revanche une simulation plus fine de l'évolution du 
comportement du massif de sol ¡ors du creusement d'un tunnel qui provoque des variations de 
pression interstitielle. Les figures V.24a et V.24b montrent les vecteurs des incréments de 
déplacements obtenus entre 0 et 4 jours, entre 4 et 60 jours et enfin, entre 60 jours et 360jours 
et entre 360 jours et 10 ans. La comparaison de ces résultats avec la réponse des calculs non-
drainés et drainés est très claire : l'évolution des pressions interstitielles conditionne les 
déformations du massif. 
-o o o o o g 
— o — calcul couplé (tunnel drainant) 
--o calcul couplé (tunnel imperméable) 
• calcul en conditions drainées 
en conditions non drainées , calcul en conditions non drainée 
i (m=l) 
en conditions non drainées , calcul en conditions non drainée 
) (m=2) 
Figure V.23a : Evolution des tassements de surface au cours du temps - Comparaison des 
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t=5ans (fin de consolidation) 
calcul couplé (tunnel 
imperméable-long terme) 
calcul couplé (tunnel 
drainant) 
calcul en conditions 
drainées 
Figure V.23b : Comparaison des tassements de surface obtenus au-dessus du tunnel dans ies 
calculs couplés et les calculs en conditions drainées et non drainées. 
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Figure V.24a : Evolution des vecteurs d'incréments de déplacements dans ie temps (tunnel à 
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Figure V.24b : Evolution des vecteurs d'incréments de déplacements dans le temps (tunnel à 
paroi drainante et tunnel à paroi imperméable). 
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Enfin, il est à signaler que les résultats des calculs n'ont montré aucune plastification du 
sol. Ceci est dû au fait que le modèle numérique a été établi dans l'hypothèse d'une contrainte 
de préconsolidation homogène dans le massif (102 kPa), correspondant au niveau de 
contraintes maximales à la base du maillage ; cette valeur est relativement importante par 
rapport au niveau des contraintes évoluant localement autour de l'ouvrage (figure V.25). 
Contrainte (kPa) 
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2,00
 ¡V^fcw 
4,00 * \ \*V_ ! 
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Tunnel \ ^ t \ ik ^--"T 
!" Y^V !, s /A% \ i ^ r 12,00 _
 n ^ >:Í I 
C Ti - • 1 
14,00- g \ \ V 
120,0 
Pression de préconsolidation 
Contrainte verticale initiale 
Contrainte verticale 
enfin de consolidation 
„ , . , . '
 v
^ Contrainte moyenne initiale et en fin de consolidate Profondeur (m) ^ 
Contrainte deviatorique initiale et enfin de consolidation 
Figure V.25 : Variation des contraintes effectives dans le massif le song d'un profil vertical à 
1 m de la paroi du tunnel en piédroit et profil de la contrainte de préconsolidation. 
V.3.3 Analyse de dévolution des pressions interstitielles 
Les calculs couplés permettent de déterminer l'évolution des pressions interstitielles dans le 
massif pendant le creusement de la galerie. Les surpressions interstitielles calculées, dans le 
cas d'un tunnel à paroi drainante sont présentées sur la figure V.26, pour quatre pas de temps 
différents. 
A court terme (figure V.26a ; t=4 jours), on observe une augmentation des pressions 
interstitielles dans les zones en contraction au-dessus du tunnel et sur les côtés latéraux ; une 
diminution des pressions interstitielles est par contre observée à la base et dans une zone 
limitée en voûte ; cette diminution est liée au soulèvement de radier et au déconfinement de 
sol, qui se développe au niveau de la voûte. 
Après la pose du revêtement, les écoulements d'eau se développent à partir des zones de 
hautes pressions vers les zones de pressions moindres; ils permettent la dissipation des 
surpressions interstitielles (figures V.26b et V.26c) et le développement des déformations 
différées du massif par consolidation de sol (figures V.23 et V.24a et b). 
230 
231 
A plus long terme, îa perte de charge qui se développe au sein du revêtement semi-
perméable provoque un régime d'écoulement permanent autour de l'ouvrage, qui induit une 
diminution des pressions par rapport aux conditions hydrostatiques initiales (figure V.26d) et 
provoque les tassements additionnels constatés dans îa section précédente (V.3.2). 
La distribution des pressions qui s'établit à long terme autour de l'ouvrage dépend 
principalement des conditions aux limites du massif (sources de réalimentation) et de la 
perméabilité relative revêtement-sol ; plus ce rapport est petit, plus l'ampleur et l'étendue de la 
diminution des pressions autour de l'ouvrage est importante. 
A court terme, les surpressions qui se développent autour de la galerie dépendent 
principalement de la rigidité du terrain et de sa perméabilité. 
La figure V.27 montre des résultats de calculs effectués avec des valeurs différentes du 
module élastique du squelette et du coefficient de perméabilité du massif. Cette comparaison 
révèle l'impact plus faible du creusement sur le régime hydraulique des massifs relativement 
raides et/ou relativement perméables. 
V.3.4 Chargement appliqué sur le revêtement 
Les différents calculs permettent également de comparer les contraintes obtenues dans le 
revêtement par les approches couplée, drainée et non drainée. Les distributions de contraintes 
principales majeures le long des fibres externes et internes du revêtement sont montrées sur la 
figure V.28. 
Cette figure montre l'évolution du chargement que donne le calcul couplé pour un tunnel à 
paroi drainante et le résultat à long terme pour un tunnel à paroi imperméable. Elle montre 
également la réponse obtenue par superposition des résultats du calcul en contraintes 
effectives (conditions drainées) et d'une distribution hydrostatique des pressions d'eau, d'une 
part, et la réponse obtenue par une superposition des résultats des calculs non drainés (avec 
différentes valeurs de module élastique du sol non-drainé) et une distribution hydrostatique 
des pressions d'eau, d'autre part ; le chargement induit par les pressions d'eaux seules est 
reporté sur la même figure. 
Cette comparaison montre que le calcul en contraintes effectives ou en contraintes totales 
seuls (sans le chargement induit par les pressions d'eaux) ne donnent des résultats proches de 
ceux obtenus par un calcul couplé que dans le cas d'un tunnel imperméable et ce à long terme 
après le rétablissement du régime d'eau hydrostatique. Dans le cas où la paroi du tunnel est de 
perméabilité finie, la diminution des pressions d'eau autour de la galerie induit une 
augmentation des contraintes du revêtement. La superposition du chargement induit par une 
distribution hydrostatique de pressions d'eaux et celui donné par la charge du massif en 
conditions drainées et non drainées permet d'approcher les valeurs de contraintes maximales 
qui se développent sur la fibre interne du revêtement en piédroit et sur la fibre externe en 
voûte et en radier ; cette superposition exagère toutefois les contraintes obtenues dans les 
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Figure V.28 : Comparaison des résultats des calculs couplés, drainés et non drainés en termes 
de chargement des fibres externe et interne du revêtement. 
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V.4 Conclusions 
Ce chapitre a présenté des modélisations de creusement de tunnels en analyse non-drainée, 
drainée et hydromécanique couplée, à l'aide du progiciel CESAR-LCPC. 
L'approche non drainée a été adoptée pour modéliser le creusement de trois tunnels par la 
méthode du prédécoupage dans des terrains relativement raides sous la nappe. La 
modélisation des différentes configurations a permis de dégager les principaux aspects de la 
réponse d'un massif à la méthode de creusement proposée et d'étudier le comportement de la 
prévoûte au cours des différentes phases de la construction. 
Ces modélisations ont toutefois montré l'incapacité des méthodes d'analyses traditionnelles 
(drainée et/ou non drainée) à rendre compte de toute la complexité des phénomènes qui se 
développent en présence d'eau. En particulier, elles ne permettent pas de considérer l'évolution 
des pressions interstitielles autour de l'ouvrage et ne peuvent donner une réponse satisfaisante 
au problème du passage des conditions non drainées du court terme à celles drainées à long 
terme. 
La modélisation en analyse hydromécanique couplée permet un traitement plus adapté. 
L'étude comparative présentée dans la seconde partie de ce chapitre a mis en évidence son 
importance, notamment pour les tunnels creusés dans des sols compressibles. 
Elle a notamment permis d'évaluer les variations de pressions d'eau à court terme pendant 
la construction : des surpressions interstitielles apparaissant au niveau des reins de l'ouvrage, 
tandis que des diminutions de pressions se développent en voûte et en radier. L'amplitude de 
ces variations dépend principalement de la compressibilité du soi. 
Cette étude a également comparé les cas d'un tunnel imperméable et d'un tunnel agissant à 
long terme comme un drain dans le massif. Les résultats ont confirmé que le drainage du 
massif vers la paroi semi-perméable du tunnel amplifie les tassements de surface et prolonge 
l'évolution des phénomènes dans le temps, une diminution des pressions d'eau par rapport aux 
conditions hydrostatiques s'établissant au proche voisinage de l'ouvrage. 
Cette application a par ailleurs montré ¡es limites du programme et les nécessités de 
développements du modèle de comportement (MELANIE) et du module de calcul (CSNL), 
pour un traitement plus adapté des phénomènes pouvant se développer au cours du 
creusement d'un tunnel. En particulier, il nous a semblé important de : 
- permettre au modèle MELANIE de gérer un profil de préconsolidation variable avec la 
profondeur, et 
- permettre à CSNL de traiter une éventuelle évolution du niveau piézomètrique. 
L'adaptation de CESAR-LCPC pour y intégrer ces deux possibilités a été l'objectif qui a 







MODELISATION DE LA CONSOLIDATION DES SOLS ARGILEUX SATURES 
ET EN PRESENCE D'UNE SURFACE LIBRE - SYNTHESE BIBLIOGRAPHIQUE 
VI. 1 Introduction 
Le chapitre précédent a mis en évidence l'importance d'une modélisation hydro-mécanique 
couplée pour l'étude des déformations du sol autour des tunnels creusés dans des terrains 
argileux. 
Le présent chapitre est consacré à la description physique et théorique du phénomène de 
consolidation des sois fins et à l'application de la méthode des éléments finis pour modéliser ce 
phénomène. On décrit, en particulier, l'évolution récente en matière de traitement des problèmes 
géotechniques en consolidation, notamment l'utilisation croissante de modèles non linéaires pour 
caractériser la compressibilité des argiles. 
La construction d'un tunnel sous la nappe peut provoquer un rabattement du niveau 
piézométrique. Ceci conduit à diviser le massif en deux zones de caractères distincts : une zone 
saturée au-dessous de la surface libre et une zone au-dessus de cette surface, où existent des 
pressions interstitielles négatives et qui peut se désaturer. Ces effets sont également pris en 
compte dans notre étude. Nous analysons notamment l'approche suivie dans le code de calcul 
CESAR-LCPC pour traiter la consolidation en présence d'une surface libre, ainsi que les 
démarches adoptées par les autres chercheurs qui se sont intéressés à ce problème. Nous 
examinons, par ailleurs, les derniers résultats expérimentaux publiés sur le comportement des 
sols argileux dans le domaine des pressions négatives. 
Cette analyse nous a permis de mieux appréhender ces phénomènes et de proposer une 
approche plus réaliste pour la modélisation de la consolidation des massifs argileux en présence 
d'une surface libre, 
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VI.2 Modélisation théorique et numérique de la consolidation des sols saturés 
VI.2.1 Bases théoriques de la consolidation des sols 
Le formalisme théorique de la consolidation des sols saturés est posé depuis plus de soixante-
dix ans par la théorie unidimensionnelle de Terzaghi (1923) et le principe des contraintes 
effectives (Terzaghi, 1925). La généralisation de cette théorie s'est développée grâce notamment 
aux travaux de Rendulic (1936) et à la théorie tridimensionnelle de Biot (1941,1955). 
La consolidation, étant un phénomène couplant les deux aspects, mécanique et hydraulique, 
du comportement des massifs de sol, doit en toute rigueur être traitée par une résolution 
simultanée des équations correspondantes. 
Le phénomène de consolidation est totalement décrit si l'on écrit pour chacun des deux aspects 
du comportement du sol, une équation générale d'équilibre et une loi de comportement adaptée 
(figure VI. 1). La solution de ces équations ne dépend alors plus que des conditions aux limites du 
massif et des conditions de chargement imposées. 
Du point de vue mécanique, l'équation d'équilibre, écrite en contraintes effectives, permet 
d'intégrer le rôle de la pression interstitielle dans l'équilibre mécanique de l'élément considéré. 
Cette équation est associée à une loi de comportement décrivant les déformations du squelette en 
fonction de la variation de contrainte qu'il subit, et combinée avec les conditions aux limites et 
les conditions initiales du domaine étudié, pour aboutir au système d'équations qui permet de 
décrire l'aspect mécanique du phénomène de consolidation. 
Pour l'aspect hydraulique, c'est l'équation de conservation de la masse d'eau qui régit 
l'équilibre hydraulique du milieu. L'écoulement de l'eau est décrit par la loi de Darcy, qui relie la 
vitesse de déplacement de l'eau interstitielle à l'intérieur du sol au gradient de la charge 
hydraulique. 
La validité de cette loi a été contestée par différents chercheurs, notamment dans le domaine 
des faibles gradients (Hansbo, 1960, Basak, 1977) ou celui des forts gradients qui se développent 
au voisinage des surfaces de suintement (figure VI.2). Toutefois, les résultats de Tavenas et al. 
(1983) montrent qu'une analyse hâtive des résultats des essais de perméabilité peut conclure à la 
non linéarité de la loi de Darcy dans le cas des faibles gradients, alors que l'analyse détaillée des 
mesures montre au contraire sa validité (cité par Magnan, 1984). 
En ce qui concerne les gradients élevés au proche voisinage des ouvrages, compte tenu des 
valeurs des gradients obtenues dans les calculs d'écoulement effectués dans la première partie de 
cette thèse ainsi que des valeurs usuellement très faibles de la perméabilité des argiles, ces 
gradients ne semblent pas pouvoir induire des vitesses d'écoulement trop élevées. De plus, dans 
ce type de sol, les dimensions des pores entre les particules d'argiles étant microscopiques, le 
nombre de Reynolds doit en général rester dans les limites de validité de la loi de Darcy. 
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La loi de Darcy est utilisée avec l'équation de la conservation de la masse d'eau et les 
conditions aux limites et initiales du massif, pour décrire l'aspect hydraulique du phénomène de 
la consolidation. 
Le traitement de la consolidation passe par une résolution simultanée du système d'équations 
relatives aux deux composantes mécanique et hydraulique de la réponse du milieu encaissant. Le 
couplage s'effectue principalement à travers les variables communes aux deux phénomènes, à 
savoir la pression interstitielle uw et la déformation volumique e^ 
Par ailleurs, le couplage peut être approfondi en considérant l'évolution des paramètres 
caractéristiques du sol et du fluide interstitiel en fonction de l'évolution de l'état du sol. Dans ce 
domaine, deux types de relations sont aujourd'hui bien établies en mécanique des sols : la 
diminution de la perméabilité du sol avec celle de l'indice des vides, et la diminution de la 
compressibilité du fluide interstitiel avec l'accroissement de la pression qu'il subit. 
Différentes relations entre la variation de la perméabilité du sol et celle de l'indice des vides 
ont été établies. L'une des premières relations présentées est celle de Lambe et Whitman (1969), 
définie par corrélation de résultats expérimentaux pour différents types de sables. 
Dans le cas des argiles, l'expérience montre que le logarithme du coefficient de perméabilité k 
varie proportionnellement à l'indice des vides e (Poskitt, 1969 ; Mesri et Rokhsar, 1974). La 
relation reliant k à e peut se mettre sous la forme : 
l g (k^ T ) = (e -e r ) /C k (VU) 
où k,. et er désignent respectivement la perméabilité de référence et l'indice des vides 
correspondant, et Ck une constante du sol. 
Les résultats expérimentaux de Magnan et al. (1983) et Tavenas et al. (1979 et 1983) vérifient 
cette relation (figure VI.3). A titre d'exemple, les expériences effectuées sur l'argile molle de 
Cubzac-les-Ponts ont donné des valeurs de Ck variant entre 0,4 et 0,9 et un rapport Cj/Q compris 
entre 0,55 et 0,85 (Cc est l'indice de compression oedométrique). 
Considérer la variation de perméabilité associée à une diminution de l'indice des vides dans un 
calcul de consolidation peut s'avérer important, notamment dans les sols mous (Magnan, 1984). 
Cet intérêt devrait être accentué dans le cas des applications géotechniques impliquant des zones 
de sol en contraction et d'autres en dilatation, telles que les excavations et les tunnels, 
l'écoulement d'eau se faisant dans ce cas suivant des chemins préférentiels. 
Par ailleurs, la prise en compte de la compressibilité du fluide aw associée à la pression qu'il 
subit uw améliore la précision du couplage (Dang et Magnan, 1977). En effet, l'hypothèse d'un sol 
saturé est une idéalisation théorique ; un faible pourcentage d'air existe dans tout type de sol, 
notamment dans les sols argileux ; de plus, l'eau n'est pas un matériau tout à fait incompressible. 
241 




diva + f - 0 
Relation 
contraintes-déformations 
E = / ( 0 ' ) 
Notion des contraintes effectives 
a = a' + u^./ 
Chargement extérieur 
Conditions aux limites d'ordre 
mécanique 
Aspect hydraulique 
Loi de conservation de la masse d'eau 
div(v) + Ím7v) 
dt 
= 0 
Loi d'écoulement de Darcy 
v = -k.grad(h) 
Notion de charge hydraulique : 
h = —— + z 
Apport extérieur 
Conditions aux limites d'ordre 
hydraulique 
Couplage 
avec a et a' tenseurs des contraintes totales et effectives, 
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f vecteur des forces volumiques, 
I matrice unitaire. 
Figure VI, 1 Bases théoriques de la consolidation des sols. 
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Des relations entre a^ , et uw ont été publiées par Hilf (1948), Skempton et Bishop (1954), 
Chang et Duncan (1983), qui ont utilisé les lois de Boyle et de Henri pour définir la 
compressibilité du mélange eau-air en fonction des pressions interstitielles appliquées. Dang et 
Magnan (1977) ont établi un abaque définissant la compressibilité du fluide a^ en fonction de la 
pression uw et du degré de saturation Sr (figure VI.4). 
gradient 
hydraulique i f 
tg a = 1/k 
k élan! le coefficient de perméabilité 
vitesse 
d'écoulement v 
(a) Relation entre la vitesse d'écoulement v et le gradient hydraulique i 
gradient 
hydraulique i ' 
x ^ y XDarcv 
vitesse 
d'écoulement v 
(b) Détail de (a) : relation v-i dans le domaine 
des faibles gradients dans des argiles. 
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VT.2.2 Evolution récente du traitement des problèmes géotechniques en consolidation 
Depuis les premiers travaux de Frontard (1914), Terzaghi (1923) et Biot (1941), la 
consolidation des argiles a toujours suscité l'intérêt des mécaniciens des sols, notamment à partir 
des années i960, qui virent un développement important dans la construction d'ouvrages 
géotechniques en présence de sols argileux et en particulier de remblais routiers et de barrages. 
L'exécution de ces projets a été accompagnée d'un vaste travail de recherche dans de nombreux 
pays dont la France. Une synthèse des travaux effectués jusqu'à 1985 peut être trouvée dans les 
rapports de Magnan (1986 et 1987). 
Les bases théoriques de la consolidation des sols étant déjà établies, les principales avancées 
de cette période concernent la caractérisation du comportement des argiles et le calcul par 
modélisation numérique. 
Dans le domaine du comportement des argiles, une avancée considérable a été accomplie par 
les chercheurs de l'université de Cambridge qui ont introduit un modèle mathématique pouvant 
décrire le comportement élastoplastique des sols argileux et les variations de volume dues aux 
contraintes de cisaillement ; le modèle Cam-Clay (Roscoe et Burland, 1968 ; Schofield et Wroth, 
1968). Depuis, de nombreux travaux ont été effectués dans ce domaine ; Magnan (1986) a décrit 
les caractéristiques de 27 modèles élastoplastiques développés entre 1971 et 1981. 
L'application de ces modèles a été facilitée notamment par le développement des outils de 
calcul numérique, qui permettent de gérer plus facilement la non linéarité du comportement du 
sol. 
En effet, même s'il est possible de développer quelques solutions analytiques de la théorie de 
la consolidation pour des cas à geometries simples (Mandel, 1953 ; Cryer, 1963 ; Schiffman et 
al., 1969), des difficultés importantes sont généralement rencontrées dans la recherche d'une 
solution précise à la majorité des applications de l'ingénieur. C'est notamment pour cette raison 
que la recherche tend à se diriger vers les méthodes numériques, qui sont mieux adaptées au 
traitement des problèmes à geometries complexes et gérés par des lois de comportement non 
linéaires. Après une certaine période, où la méthode des différences finies a été largement 
appliquée pour résoudre les problèmes de consolidation unidimensionnels, la méthode des 
éléments finis a rapidement émergé comme la mieux adaptée aux problèmes bi- et 
tridimensionnels. 
D'un autre côté, le développement des modèles a été accompagné d'une importante activité 
expérimentale, à la fois en laboratoire pour étudier le comportement rhéologique du sol et 
déterminer ses paramètres caractéristiques, et in situ pour analyser le comportement réel des 
ouvrages dans leur environnement et valider les modèles de calculs numériques. 
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Les laboratoires des Ponts et Chaussées ont notamment contribué à cette évolution. De 1970 à 
nos jours, ils ont mené un vaste programme de recherche suivant trois axes principaux : l'étude 
expérimentale, l'analyse théorique et la modélisation numérique. 
Dans le domaine expérimental, divers travaux ont été menés d'une part sur des éprouvettes 
d'argile naturelle en laboratoire (Magnan et al., 1982b ; Magnan et Piyal, 1986 ; Khemissa et al., 
1993), et d'autre part, sur des ouvrages en vraie grandeur pour étudier le comportement réel des 
sols en place (Magnan et al., 1983) et analyser les moyens adaptés à l'exploitation de tels essais 
(Magnan et al., 1981 ; Magnan et Mieussens, 1980 et 1981). Des travaux récents ont été 
consacrés à l'étude du comportement de remblais sur sols mous renforcés par une nappe de 
géotextiîe (Quaresma, 1992), et à l'effet de l'élargissement des remblais par modélisation 
expérimentale en centrifugeuse (Akou, 1995). 
Ce programme de recherche a été accompagné de travaux théoriques (Magnan et Dufour, 
1976 ; Magnan et Deroy, 1980) et de nombreux développements numériques (Magnan et al., 
1982a ; Mouratidis et Magnan, 1983 ; Magnan, 1986 ; Lepidas et Magnan, 1990 ; entre autres). 
Ces travaux ont permis l'élaboration de plusieurs modules intégrés au code de calcul par 
éléments finis CESAR-LCPC, permettant de traiter les problèmes de géotechnique impliquant la 
consolidation du sol (figure VÎ.5). 
Depuis la fin des années 3980, on observe peu d'évolutions dans la recherche sur le traitement 
de la consolidation des sols : l'intérêt s'est surtout porté sur l'amélioration des algorithmes de 
calcul et la résolution de certains problèmes numériques. 
L'intérêt s'est aussi porté sur le calcul de la consolidation en grandes déformations et sur 
l'intégration des phénomènes de viscosité dans les modèles de comportement des argiles 
(Magnan, 1987). 
Par ailleurs, il semble que l'on soit entré dans une période de "consolidation" des 
connaissances, où l'on s'intéresse principalement à îa validation des concepts déjà établis pour le 
calcul d'ouvrages réels instrumentés et à la comparaison des résultats de calculs avec les mesures 
effectuées in situ pendant et après îa construction des ouvrages. 
Duncan (1994) a présenté un récent état des connaissances basé sur une revue de plus de cent 
travaux portant sur la modélisation numérique de différents types d'ouvrages géotechniques. 
Parmi ces travaux, plus de 50% traitent les déformations du sol en présence d'eau par analyses 
couplées en consolidation, notamment en présence de sols fins. 
Par ailleurs, l'utilisation des modèles non linéaires pour représenter l'évolution des 
déformations des sols argileux dues aux variations de contraintes subies est aujourd'hui bien 
établie (Dysli, 1984, Magnan, 1987, Duncan, 1994). Les modèles existants dans la littérature 
peuvent être classés selon trois grandes familles : 
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- les modèies à base élastique, comme le modèle hyperbolique de Duncan et Chang (1970) ou 
le modèle multi-élastique d'Asoaka (1985), 
- les modèles à base élastoplastique, comme les modèles Cam-Clay, Cam-Clay modifié et 
leurs dérivés (Magnan, 1986), 
- les modèles élastoplastiques intégrant la viscosité, tels que le modèle de Sekigushi-Ohta 
(1977) et le modèle de Oka et al. (1986). 
L'analyse des travaux cités par Duncan (1994), pour la modélisation de la consolidation autour 
d'ouvrages géotechniques construits dans des argiles, montre que les modèles Cam-Clay et Cam-
Clay modifié sont toujours de nos jours les plus utilisés (tableau VI. 1). Cela provient sans doute 
de la facilité de leur application et du nombre réduit des paramètres qu'ils comportent. De plus, 
ces paramètres sont facilement identifiables à partir de quelques essais classiques de mécanique 
des sols (essais oedométriques et triaxiaux). 
D'un autre côté, on peut constater l'émergence des modèles éîasto-viscoplastiques, qui 
permettent la prise en compte du fluage du sol parallèlement au phénomène de consolidation. 
L'un des modèles les plus utilisés est sans doute celui de Sekigushi et Ohta (1977), qui a fait 
l'objet de nombreuses applications à différents types d'ouvrages géotechniques (tableau VI. 1). 
Tableau VI. 1 : Modèles de comportement les plus fréquemment utilisés pour la modélisation 




















Total par type d'ouvrages 

































[Modélisation de ia 
(consolidation par 
léléments finis 














Consolidation des multicouches 
(Thomann). 
¡Programmation du coefficient de 
[perméabilité variable en fonction 
¡de l'indice des vides ; prise en 







(Belkeziz et Magnan) 
Consolidation des argiles 






Version 3.x.x : 
CESAR LCPC 
Introduction de la compressibiiité 
du fluide interstitiel (Babchia et 
Magnan) 





des sols saturés 
Calcul élastoplastique 
avec critère de Mohr-
Coulomb (Ricard). 
Cam-Clay Modifié 
j(Dang et Magnan) 
Modèle MELANIE pourj 
argiles anisotropes 
(Mouratidis et Magnan) 
Début du traitement 
de la consolidation 
des sols avec 
surface libre (Ould 
Amy et Magnan) 
Début du traitement 
de ia consolidation 
des sols non-saturés 
(Abida et Magnan) 
Figure VI.5 : Evolution du traitement de la consolidation des argiles dans CESAR-LCPC. 
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VI.2.3 Résolution du problème de consolidation des sols par la méthode des éléments finis 
Le développement de l'utilisation de la méthode des éléments finis en mécanique des sols est 
dû essentiellement à certains précurseurs, parmi lesquels on doit citer : Zienkewicz, Sandhu et 
Desai. 
La première formulation en éléments finis de la consolidation des sols a été l'oeuvre de 
Sandhu et Wilson (1969). Parmi les premiers travaux dans ce domaine, on doit citer également 
ceux de Christian et Boehmer (1970), Hwang et al. (1971) et Yokoo et al. (1971). Au LCPC, les 
premières applications ont été effectuées dans le cadre de la thèse de Ricard (1972-1974). 
La formulation variationnelle du problème de la consolidation des sols est le résultat de 
l'application du principe variationnel, obtenu par intégration sur le domaine étudié (figure VI.6) 
des équations générales de la consolidation, couplant le comportement mécanique du squelette 
solide à l'écoulement des eaux interstitielles (équations groupées sur la figure VI. 1). 
Sous forme variationnelle, le problème conduit à la recherche d'un champ de déplacements 
virtuels admissibles "U" et d'une distribution de charge hydraulique "H" qui maximisent 
simultanément deux fonctionnelles F et J et vérifient : 
dF = j s TE5e dQ. - j y
 WMQdQ - J fJdUdQ- J VdUdS = 0 (VU) 
n o n sa 
dJ = j H /kijÔH ¡ d Q - jèvôHdCÎ- jN(H)dS = 0 (VI.3) 
n ' a s, 
dans lesquelles on a : 
F : fonctionnelle relative aux équations d'équilibre et de comportement du squelette, 
J : fonctionnelle relative aux équations de continuité et d'écoulement de l'eau interstitielle, 
H et U : vecteurs de la charge hydraulique et des déplacements, 
e : tenseur des déformations, 
e, : dérivée de la déformation volumique ev par rapport au temps, 
E : tenseur de déformabilité du squelette, 
K : tenseur de perméabilité du sol, 
yw : poids volumique de l'eau, 
fv : forces volumiques, 
T : forces de surface appliquées au massif, 
Q : domaine étudié, 
S : surface extérieur du domaine étudié, 
Sa : partie de la surface S soumise à des forces de surface, 
N : fonction de la charge hydraulique, dépendant des conditions aux limites hydrauliques. 
La minimisation des fonctionnelles F et J, après discrétisation spatiale en éléments finis, 
permet d'obtenir, au niveau élémentaire, une formulation matricielle qui se met sous la forme : 
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R .U (t) - C.H (t) = F(t) (VI.4) 
- CT.U (t) - K.H(t) = -Q (t) (VI.5) 
Dans ces expressions, R et K représentent les matrices de rigidité correspondant respectivement à 
la déformabilité et à la perméabilité du massif, et C une matrice de couplage ; F désigne le 
vecteur de chargement et Q le vecteur des débits imposés. 
Comme il s'agit d'un problème d'évolution dans le temps, on le traite en général par un 
algorithme d'intégration pas à pas, en fonction du temps. Le schéma d'intégration peut être 
implicite ou explicite. 
Après l'intégration dans le temps et la fusion des deux équations, la résolution du problème se 
résume à celle d'une équation matricielle globale qui se met sous la forme : 
G(dt) • v(t+dt)= G'(dt) • v ( t ) + L(dt) (VI.6) 
G désignant la matrice de rigidité globale, V le vecteur des déplacements et des charges 
hydrauliques (solution recherchée), G' la matrice de rigidité du second membre, V le vecteur des 
déplacements et des charges hydrauliques, et L le vecteur des chargements mécanique et 
hydraulique. 
Dans le cas où le comportement du sol est supposé linéaire, le système matriciel précédent est 
résolu à l'aide d'un algorithme numérique direct. Par contre, pour gérer une loi de comportement 
non linéaire, la résolution du système passe par l'écriture de la loi de comportement sous forme 
incrémentale et l'utilisation d'un algorithme itératif (figure VI.7). 
Plusieurs approches peuvent être adoptées pour prendre en compte la non linéarité du 
comportement du sol. Les plus courantes sont la méthode des rigidités variables et la méthode 
des contraintes initiales. Dans ia méthode des rigidités variables, on réactualise à chaque itération 
la matrice de rigidité globale, tandis que, dans la méthode des contraintes initiales, on garde une 
matrice de rigidité constante et on introduit dans l'équation mécanique un vecteur de forces 
traduisant l'effet des déformations plastiques. Le lecteur désireux de plus d'informations peut se 
reporter aux ouvrages de base de la méthode des éléments finis (Zienkiewicz, 1973 ; Dhatt et 
Touzot, 1981 ; Bathe, 1982). 
Figure VÏ.6 : Définition du 
chargement eî des conditions aux 
limites pour un domaine Q. 
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Figure VI.7 : Algorithme de traitement numérique d'un problème de consolidation élastoplastique. 
VI.3 Modélisation de la consolidation des sols en présence de surface libre 
VI.3.1 Généralités 
L'analyse numérique de la construction d'un ouvrage dans un massif de sol où évolue une 
surface libre variable présente certaines difficultés au niveau de la modélisation des phénomènes 
de consolidation du sol dans la partie du massif où les pressions d'eau sont négatives. Ces 
problèmes touchent aux aspects hydrauliques et mécaniques de la consolidation. 
Dans la première partie de ce rapport, nous avons présenté les difficultés théoriques eî 
numériques liées à la présence d'une surface libre dans la modélisation des écoulements d'eau 
dans le sol. Nous avons, par ailleurs, montré comment ces problèmes ont été surmontés en 
appliquant le concept de continuité des écoulements entre les deux zones saturée et non-saturée 
de l'aquifère à travers l'approche monophasique de Richards (1931). 
Du point de vue mécanique, la description du comportement du sol au-dessus de la surface 
libre n'est pas encore bien établie. Les principales difficultés proviennent de la complexité du 
phénomène de consolidation des sols non-saturés, notamment celle due à l'interaction entre les 
deux phases du fluide qui remplit les pores : l'air et l'eau. La faible quantité de résultats 
expérimentaux disponibles n'a permis jusqu'à nos jours qu'une avancée limitée dans ce domaine. 
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VI.3.2 Problèmes posés par la présence d'une surface libre 
Trois séries d'interrogations se posent à l'ingénieur confronté à l'analyse du comportement d'un 
massif dont une partie peut être non-saturée. La première touche la notion de contraintes 
effectives: 
- La notion des contraintes effectives de Terzaghi est-elle valable dans le domaine non-
saturé? Sinon y a-t-il une notion alternative ? 
La deuxième série de questions est relative aux modes de déformation du sol non-saturé et aux 
paramètres caractéristiques de son comportement : 
- La déformabilité des sols non-saturés suit-elle les mêmes lois de comportement que pour les 
sols saturés? 
- Un sol donné a-t-il les mêmes valeurs de paramètres mécaniques, qu'il soit saturé ou non-
saturé? 
La troisième série de questions concerne la définition de la rupture du matériau et ses 
paramètres caractéristiques : 
- La rupture des sols non-saturés suit-elle les mêmes notions d'état critique que les sols 
saturés? 
- Pour un sol donné, saturé ou non, les valeurs des paramètres définissant la rupture sont-
elles les mêmes ? 
Pour répondre à ces questions, différents travaux consacrés à l'étude du comportement non-
saturé des sois sont actuellement en cours en France et à travers le monde. Ces travaux sont 
toutefois basés sur un certain nombre de développements antérieurs effectués depuis plus de 30 
ans (Bishop, 1960 ; Bishop et Blight, 1963). 
Bishop (1960) a proposé l'une des premières expressions définissant la contrainte effective 
dans un sol non-saturé. Basée sur je principe de Terzaghi, cette expression généralise celles 
données par un certain nombre de ses contemporains (Aitchison, 1960 ; Croney et Coleman, 
i960 ; Jennings, 1960) ; elle s'écrit : 
o , = [a-ua]+x(SrMua-uw] (VI.7) 
ua désignant la pression de l'air, uw la pression de l'eau, et x un paramètre dit "de Bishop" ; ce 
paramètre caractérise le pourcentage de pression interstitielle qui contribue à la contrainte 
effective. Il dépend du degré de saturation Sr et varie entre 1 (sol saturé) et 0 (sol sec). 
Toutefois, la validité de cette expression a été largement critiquée par un certain nombre 
d'auteurs : Jennings et Burland (3962), Coleman (1962), Matyas et Radhakrishna (1968) et 
Fredlund et Morgenstern (1977). Le paramèue % est surtout critiqué pour son incapacité à 
reproduire le comportement expérimentalement observé, l'empirisme lié à sa détermination, sa 
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dépendance vis-à-vis du chemin de contraintes suivi par le sol et la grande variabilité de la 
fonction reliant % à Sr (figure VI.8). 
D'autres auteurs contestent la validité de l'expression de Bishop en raison de son inaptitude à 
simuler l'effondrement observé dans certains sols durant l'humidification (augmentation de la 
teneur en eau) ou le gonflement de ces mêmes sols, selon la charge externe appliquée (Jennings 
et Buriand, 1962). 
Pour pallier ces inconvénients, Bishop et Blight (1963) ont préconisé une description du 
comportement du sol en considérant les variables [a - u j et [ua- u^J séparément. Cette approche 
a été suivie par Matyas et Radhakrishna (1968) et Barden et al.(1969), qui ont obtenu une surface 
continue dans le plan e-[a-ua]-[ua-uw] (figure VI.9). L'unicité de cette surface a été démontrée par 
la suite par Fredlund et Morgenstern (1976, 1977). Depuis, de nombreux chercheurs ont explicité 
leurs résultats en variables indépendantes et ont proposé plusieurs expressions pour décrire cette 
surface (Lloret et Alonso, 1985). 
Toutefois, lorsqu'une hystérésis de saturation se produit, l'unicité de cette surface est 
compromise ; de plus, l'approche n'explique pas les phénomènes d'effondrement irréversible déjà 
cités. Les travaux d'Alonso et al. (1987) constituent une avancée importante dans ce domaine. 
Alonso et al. (1987) ont proposé un modèle éîastoplastique de comportement du sol, 
permettant notamment de décrire les phénomènes de gonflement et d'effondrement (figure 
VI. 10). Ce modèle est basé sur l'existence de trois surfaces limites dans le plan p - [ua-uw], p 
désignant la contrainte moyenne (cr¡ +<T2 + £73)/3. Les deux premières de ces surfaces, notées 
LC (loading collapse) et SI (suction increase), délimitent un domaine où le comportement du sol 
est pseudo-élastique. La troisième surface notée SD (suction decrease) décrit le gonflement 
éventuel du sol. L'humidification du sol provoque î'écrouissage de cette surface SD, accompagné 
d'un mouvement vers l'intérieur de la surface LC. Si le chemin de contraintes rencontre cette 
dernière, il y a effondrement irréversible de la structure du sol. 
Ce concept a été étendu par Alonso et al. (1987) sur la base du modèle Cam-Clay modifié. Le 
modèle utilise une ellipse pour décrire la surface d'état limite dans le plan p-q (q désignant la 
contrainte déviatorique) et une courbe pour définir l'état critique du matériau. La seule différence 
par rapport au modèle Cam-Clay traditionnel des sols saturés réside dans le fait que la position de 
ces courbes dépend de la succion [ua-uw] du sol (figure VI. 10). 
En France, des travaux sont effectués au Centre d'Enseignement et Recherche en Mécanique 
des Sols (CERMES-ENPC) depuis le début des années 1980 pour étudier le comportement des 
sols non-saturés en variables indépendantes (Delage, 1988). Ces travaux comportent des études 
expérimentales (Delage et al., 1987) et le développement d'un modèle de calcul numérique 
(Gatmiri, 1989 ; Nanda, 1989). Toutefois, les modèles en variables indépendantes sont encore en 
phase d'étude, du point de vue de la validation et de la détermination de leurs paramètres 
caractéristiques. Récemment, deux travaux de recherche se sont succédés au Laboratoire Central 
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des Ponts et Chaussées : Abida (1992) et Wone (1995). Ces travaux contribuent au 
développement, dans CESAR-LCPC, d'un modèle de calcul des sols non-saturés selon l'approche 
des variables indépendantes. Ds ont permis, entre autres, d'évaluer les difficultés rencontrées dans 
l'application de tels modèles notamment du point de vue des expérimentations délicates qu'ils 
nécessitent pour la détermination des nombreux paramètres indispensables à leur mise en oeuvre. 
Dans le cadre de cette thèse, nous avons choisi d'approfondir une approche plus adaptée aux 
applications courantes de l'ingénieur en géotechnique. Celle-ci repose sur une généralisation 
appropriée du principe des contraintes effectives de Terzaghi, de manière à pouvoir appliquer les 
lois de comportement du sol saturé aussi bien dans les zones du massif où les pressions d'eau 
sont positives que dans celles où elles sont négatives. 
Une approche dans ce sens a, notamment, été programmée dans le code CESAR-LCPC par 
Ould Amy et Magnan (1991). Des travaux comparables peuvent être trouvés dans la littérature. 
Les deux sections qui suivent sont consacrées à la description, d'une part, de l'approche suivie au 
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Degré de saturation Sr 
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(Bishop et al., 1960) 
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(Bishop et ai., 1960) 
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7 Argile blanche 
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» 
Figure VI.8 : Evolution du coefficient % de Bishop avec le degré de saturation pour différents 
matériaux (Zerhouni, 1991), 
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índice des vides e 
Succion s = uw - ua 
p - u a 
p étant la contrainte moyenne 
Figure VI.9 : Variation de volume dans le domaine des pressions négatives (Matyas et 
Radhakrishna, 1968). 
Surface de charge 
. échantillon à l'état A (s = 0) 
, échantillon à l'état B (s = SQ) 
Figure VI. 10 : Le modèle élastoplastique d'Alonso et al. (1987). 
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VI.3.3 Traitement de la consolidation avec surface libre dans CESAR-LCPC 
VI.3.3.1 Généralités 
Le traitement de la consolidation en présence de surface libre a été introduit dans le code de 
calcul par éléments finis CESAR-LCPC dans le cadre de la thèse d'Ouid Amy (1989). 
Le module mis au point est basé sur la combinaison de deux modules de calcul par éléments 
finis du code CESAR-LCPC : le premier module a été élaboré pour le traitement des problèmes 
de consolidation des sols saturés ; le deuxième module est relatif au calcul des écoulements en 
milieux poreux indéformables saturés ou non-saturés avec ou sans surface libre : module NSAT, 
largement exploité dans la première partie de cette thèse. 
VI.3.3.2 Description de l'approche suivie dans CESAR-LCPC 
Comme nous l'avons vu, l'éventuelle non saturation du sol au-dessus de la surface libre pose 
des difficultés physiques et théoriques majeures dans la modélisation des massifs concernés. 
Pour éviter les controverses concernant la notion de contraintes effectives et la description des 
déformations des sols non-saturés, Ould Amy et Magnan ( 199i) ont établi une approche 
idéalisant le comportement mécanique et hydraulique du massif. Cette approche est basée sur les 
hypothèses suivantes : 
Hl - sol homogène, 
H2 - petites déformations, 
H3 - incompressibilité des grains solides, 
H4 - écoulement de Darey, 
H5 - découpiage mécanique-hydraulique au-dessus de la surface libre. 
De toute ces hypothèses, la dernière est sans doute la plus restrictive. Elle suppose qu'au-
dessus de la surface libre la contrainte effective est indépendante de la pression interstitielle et 
que cette surface est aussi la limite supérieure du domaine de l'écoulement. 
Deux principales considérations ont amené Ould Amy (1989) à adopter ces hypothèses : 
/- Si l'on veut tenir compte d'un écoulement monophasique au-dessus de la surface libre 
dans le domaine non-saturé, il faut introduire la contrainte de Bishop ou toute autre 
relation ... or cette loi a été largement critiquée ... . 
2- Il semble prouvé expérimentalement... qu'au delà de la surface libre le comportement 
mécanique du squelette se rapproche sensiblement d'un comportement de massif sec ... . 
Sur la base de ces considérations, Ould Amy (1989) a développé une formulation du problème 
de la consolidation des sols prenant en compte la présence d'une surface libre. Du point de vue 
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des contraintes, le modèle découple les phénomènes mécanique et hydraulique au-dessus de la 
surface libre (figure VI. lia). Cela revient à définir la notion des contraintes effectives comme 
suit (convention de signes de la mécanique des milieux continus): 
g = O1 +uwl (dans le domaine au-dessous de la surface libre) (VI.8a) 
et 
g = o' (dans le domaine au-dessus de la surface libre ) (VI.8b) 
o et a' désignant respectivement le tenseur des contraintes totales et le tenseur des contraintes 
effectives, uw la pression interstitielle et £ le tenseur unité. 
Ceci se traduit dans l'équation d'équilibre mécanique par l'introduction d'une fonction du type 
Heavyside Y(p), dont la distribution est constante eî égale à l dans le domaine situé au-dessous 
de la surface libre et nulle au-dessus de celle-ci (figure VI. 11b) : 
divg+Y(uJ.gmduw+f = 0 (Vl.9) 
f représentant le vecteur des forces volumiques. 
Une fois donnée la loi de comportement du squelette en contraintes effectives, l'équation 
d'équilibre ainsi définie permet de décrire les déformations du squelette dans la totalité du massif. 
Figure VI. 11 : Hypothèse de l'approche d'Ould Amy et Magnan (1991). 
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Du point de vue hydraulique, le modèle reprend l'équation de continuité de la masse fluide des 
sols saturés. Celle-ci s'écrit, au niveau élémentaire, sous la forme: 
d(p n) _ 
— £ div(pwv) = 0 (VI. 10) 
où pw représente la masse volumique du fluide, n la porosité du squelette, v la vitesse 
d'écoulement et t le temps. 
En se basant sur la validité de la loi de Darcy, et après dérivation, l'équation de continuité de 
la masse fluide s'écrit: 
- d i v ( k g r â d h ) = - L . _ _ * L
 + - _ (VI. 11) 
p ât à 
k désignant le coefficient de perméabilité du sol saturé et h la charge hydraulique, définie égale à 
"
U
«/Yw + Z, OÙ Z représente la cote du point considéré par rapport au niveau de référence et yw le 
poids volumique de l'eau. 
En admettant que la compressibiîité du fluide a^ , est égale à - i/pw.é?pw/<àiw , et après avoir 
écrit la relation donnant la variation de porosité (an) en fonction de l'incrément de déformations 
volumiques induites dans l'élément considéré 3(tre), l'équation obtenue par Ould Amy (1989) se 
met sous la forme: 
-d iv(k i r idh) = na y . ^ U ^ Í H l (VI. 12) 
6
 w 'w ft 3t v 
terme 1 terme 2 terme 3 
Ould Amy (1989) affecte aux trois termes de cette dernière équation une fonction du type 
Keavyside, pour restreindre son emploi au domaine saturé au-dessous de la surface libre. 
D introduit, par ailleurs, dans cette dernière formulation un terme supplémentaire (terme 4) 
destiné à décrire le mouvement de la surface libre. L'équation devient alors : 
dh , d(tre)l , __
 n E/_ x dh 
•Y(uJ .d iv(kgradh) = Y(uJ . na y -~r+ ., + y 6 ,£(uw)— (VI. 13) 
terme 4 
où 8sat est la teneur en eau volumique à la saturation du sol, définie comme le rapport entre le 
volume d'eau qui remplit les pores et le volume total de l'élément considéré. 
Ce quatrième terme est déduit de la cinématique du mouvement de la surface libre, en 
supposant que le volume d'écoulement pendant les descentes (ou les remontées) de cette surface 
est égal à la quantité d'eau remplissant les vides de la tranche qui se déssature (ou se sature) du 
fait du mouvement de la surface libre. Ce terme représente une forme d'emmagasinement localisé 
sur la surface libre, lié à la chute de teneur en eau au passage de cette surface. Cet 
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emmagasinement est simulé mathématiquement par une fonction de type Dirac Ç(p), dont la 
valeur est égale à 1 au niveau de la surface libre et zéro dans le reste du domaine (figure VI. 1 lb). 
L'équation de continuité reliant le tenseur des déformations e et le vecteur des déplacements 
M, dans le cadre de l'hypothèse des petites déformations, et l'expression de la loi de 
comportement fournissent les derniers compléments nécessaires à la résolution du problème. 
VI3.3.3 Analyse et commentaires 
L'analyse de l'approche suivie pour le traitement de la consolidation des sols en présence de 
surface libre dans CESAR-LCPC nous a permis de mieux appréhender les domaines 
d'applicabilité du module de calcul. L'approche programmée repose sur un découplage au delà de 
la surface libre qui concerne à la fois les deux aspects hydraulique et mécanique de la 
consolidation. Du point de vue hydraulique, l'approche suppose, au delà de la surface libre, un 
massif sec et sans écoulement ; du point de vue mécanique, les contraintes effectives sont prises 
égales aux contraintes totales dans ce domaine. 
Ces trois hypothèses fondamentales restreignent l'application du modèle de calcul. Dans le cas 
de la consolidation autour de tunnels construits dans l'argile, ces hypothèses ne semblent pas être 
adaptées. Dans un sol argileux, le rabattement du niveau piézométrique ne paraît pas pouvoir 
désaturer la partie de l'aquifère au-dessus de la surface libre, où le comportement de l'aquifère se 
rapproche plus du comportement d'un massif saturé que de celui d'un sol sec. 
Par ailleurs, les résultats présentés dans la première partie de cette thèse semblent indiquer que 
l'écoulement au-dessus de la surface libre peut être d'une grande importance, dans la mesure où il 
réalimente la nappe, ralentit le rabattement et affecte l'évolution des pressions interstitielles dans 
la totalité du massif. Il influence, par conséquent, les déformations induites par la consolidation. 
Du point de vue mécanique, la définition des contraintes effectives adoptée dans l'approche 
d'Ould Amy considère que les contraintes qui régissent le comportement du sol au-dessus de la 
surface libre sont les contraintes totales. Elle ne résout pas le problème quant à la détermination 
de la part de contrainte appliquée au squelette, dont dépendent les déformations du sol. Par 
ailleurs, l'approche suivie utilise les mêmes lois de comportement dans les zones saturées et 
sèches de l'aquifère. Eile ne permet pas de considérer l'influence de la désaturation sur le 
comportement mécanique du sol. 
Différentes approches nous ont semblé adaptées pour étendre le domaine d'applicabilité de ce 
modèle au traitement du creusement de tunnels dans l'argile. Toutefois, et par souci de 
cohérence, nous avons voulu d'abord étudier les travaux antérieurs effectués par d'autres 
chercheurs pour traiter de la consolidation des sols en présence de surface libre. Une recherche 
bibliographique a été menée, débouchant sur un certain nombre de travaux publiés ; ceux-ci sont 
décrits et analysés dans la section suivante. 
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VI.3.4 Traitement de la consolidation avec surface libre - Synthèse bibliographique 
VI.3.4.1 Généralités 
Le couplage hydro-mécanique en présence de surface libre intéresse les spécialistes de 
différents domaines des sciences de l'ingénieur : hydrogéologie, génie civil. Pour cette raison, les 
travaux antérieurs que nous avons pu collecter ont des origines diverses. 
Ces travaux suivent différents types d'approches ; ils peuvent être classés en trois principales 
familles. La première est celle des hydrogéologues qui s'intéressent en premier lieu à 
l'écoulement des eaux souterraines et au mouvement des nappes ; les déformations induites par 
ces mouvements étant limitées, la déformabiîité du sol vient au second plan dans leurs approches 
(Narasimhan et Witherspoon, 1977). La deuxième famille s'intéresse plus particulièrement à 
l'aspect mécanique du phénomène, reléguant le problème hydraulique au second plan ; c'est le cas 
des travaux de Li et Desai (1983), Dysli et Rybisar (1988) et Borja (1992). Enfin, des approches 
traitant les deux aspects hydraulique et mécanique au même niveau d'importance ont été adoptées 
par Akai et al. (1979). Schrefleret Simoni (1988), Hsi et Small (1992a). 
VI.3.4.2 Description des travaux 
Le tableau VI.2 résume les principales caractéristiques des approches utilisées dans ces 
différents travaux pour traiter du couplage hydro-mécanique en présence de surface libre. D 
donne également la méthode de résolution adoptée. Le tableau VI.3 décrit les calculs de 
validation effectués par les auteurs, les études paramétriques et les applications à des ouvrages 
réels ainsi que les résultats obtenus dans la comparaison aux mesures effectuées sur le terrain. 
L'une des approches les plus complètes du point de vue hydraulique est sans doute celle de 
Narasimhan et Witherspoon (1977, 1978a). Elle considère la continuité des écoulements entre 
zones saturées et non-saturées de î'aquifère à travers les relations bien établies par l'expérience 
entre la teneur en eau volumique et le coefficient de perméabilité du sol, d'une part, et la pression 
interstitielle négative, d'autre part (figure VI. 12a). De plus, l'équation régissant les phénomènes 
hydrauliques pennet de considérer les trois sources d'emmagasinement, à savoir la 
compressibilité de l'eau, la désaturation des vides et la déformabiîité du squelette. 
Du point de vue mécanique, l'approche adopte les principes de Bishop pour la description des 
contraintes effectives dans la partie désaturée du massif. Etablie pour des applications 
hydrogéoiogiques, où les déformations du sol sont essentiellement verticales et dues à l'évolution 
des pressions interstitielles dans le massif, l'approche de Narasimhan et Witherspoon (1977, 
1978a) utilise une loi oedométrique reliant les déformations du sol aux variations des contraintes 
moyennes. Cette approche a fait l'objet d'un bon nombre de calculs (Narasimhan et Witherspoon, 





















































( - "O 
C "O 
I S J 






r c £ 
o. _o — 
c '3 w 
o -2 S 
- o <2 
n. > ¡-
r * 5 







52 « ó. 
e o o 
'3 ,ä •= 





• 2 - S . 3 
S e r 
.— ,9 '3 
Ç in 
. 2 u 
2 è -è 
= 2 - , a 
1/1
 £ « c • 
« . 2 -o ~ <? 
"° u g o o 
O i_ C tí 3 
Q c« := e - w 
^ T3 .« 
1 1 . S "O 
= •£ g 
•° - 'K -3 
^ 5¿ "î M 
C S U i . 
E Ü fa 3 
. O Ü r ß 
5n 3 c « 




O D . 
s ° 
5 . -= 
,£T o 
I í!¿ 
o. « E 
S 'S ° 
s 'S "= 
l ü o - C j 
— S/2 
s <=> = 
0
 CT C C 
ë l 1 g. 
iïï ° O X 
jr. „ c 





" S? Ü ÍN 
' a j e » ¿¿ Cr* ^ e s 








, v K « 
— E a 
- u á 
"» § 3 
• t í o « 
c 
= "S ,/í 
ü Oí, CO 
i ¡1 
O 4J O 









•« g. SS 
o u i 
' 3 5 
.ST o1 i 
*-» '3 e 
u "o .e . 
• o 
- Í 7 










(N «- n\ 
O* . M ^ \ 
O 
CO 
S <« CLI 
c o o l 
2 -3 "Si 
° te w 





S i C O 
S2 
" Q . 
— ^ m 
Œ ON C j 
'
5




















S U S " 
"° •£ L>. 4¿
 w — 3 C — ' 
































&3 C _ . 
•E g Ci 
Ä O O 
G u — 
ÎS w -S 









o o _ 
JS , ï C 
W Cd V , 
in to es 
*" Q. ¿= 
Ü C 3 















. 2 o 
O N 
u ' S . 
S 
o 













3 - t 
¡2 £ C 
tfl ON 
* - ON 
Srt — 









S3 o J % 






! •» > — 






J3 (^  


























. 2 « 
3 S « 




?• , E S S. 2. 
« o 3 




O c « 
X C O " 
5J . E ™ 
- JE « 
^ — — 
3 3 « , 
T 3 _ 
t ) Q 2 
— ~aj 3 
S e 3 
2 = S 




















. 3 &« 
O > ej 
'S dû 
S u « 
S o É 
g -a S 
c £ f. 
u c 3 
E = c 
— ÏL 2. 
3 U 3 
O > c 
O CÖ 3 
LU w 'ûi 
Q =r 
u. ta 
ttï O w 
. 2 C 3 
C L 3 - O 
W C B 
•4» - 3 Ü 
•S . 2 u 
§• o iS 
g > ^. 
CB T5 fin t' ' " « i ® — s § 
- g s 
• o t - 5 
« «i ü 
a w = 
3 in S 
^ W S 














S t î 








11 => 2 
a. 
c« C --
ë ü sa . - E S 
-° a =o 
3 "5 -, 
"O O S 
™ - i 1 
E" 5 2 





c J Í 
E -S 




u e S .2 
•5 ^ 
o






u -S .s 
3 
lit 




_ U ÇA 3 L= 
•O CL E 
JU _M •_ 
™ 3 S 
«18, 
t n « 
U U u 
î « Ji 
•S 13 g 
3 "S P 

























/-^  m LO 
O 
























CS X I 
— c 
' S S 
t î " ° ~ 
« „ «J 







I, M S _3 
g CL C 
I 
i i 








«3 ' 3 ^ P I 






















i?, ^ "S 'Si 
I y J. a 
.2" J¿ V <= 
Ls 5 a o 
lu : Q U E 
tü \J¿ — 
" M 
¡3 
H — (N 
J» S 
II 
l e s 
.2 -2 
I CO (j 
« }i 
u c 
,. X - 3 
Bu: -o 
S3 





























































> .g- S -
3 & S £ 
'5 <S u c 
& O 3 O 3 fe -a u 
,~ « 3 
U tfl 5 « 
o &» es w Ç T3 "O « S3 * - ^ u 
"F « M C „; 
O ¿2 C « 3 
u s g j3 .g" 
5 1- ' 
a. g -, 
-a o. 
" ë 
"5 u M 
*3. ~ w 
g U U 
•a "C ^ £ 
S u " « 
C <L» u 
« S g A-.Ë 
" " 13 Ü fl 
C « C .S U 








§ .2 = •£ 
« >. E "o 
u s -s -n 
x o S • -
U c e u. 
263 
Le cas d'une fouille verticale réalisée dans l'argile molle de San-Francisco est, notamment, 
traité. La modélisation de l'ouvrage considère un soutènement flexible et imperméable. 
L'évolution des pressions interstitielles autour de l'ouvrage et celle de la surface libre sont 
représentées sur la figure VI. 12b. Les déplacements horizontaux et verticaux calculés concordent 
avec la description établie par Peck (1969). 
D'un autre côté, Borja (1992) a établi une approche qui donne plus d'importance à l'aspect 
mécanique en considérant un massif sec au-dessus du niveau piézométrique. Cette approche est 
basée sur une résolution alternée par la méthode des forces d'écoulement en considérant 
l'évolution hydraulique comme une succession d'états en régime permanent. Dans cette approche, 
le traitement du couplage au-dessus de la surface libre est similaire à celui d'Ould Amy et 
Magnan (1991), dans la mesure où il n'y a dans cette région ni écoulement, ni couplage entre les 
contraintes effectives et les pressions interstitielles. Les contraintes au-dessus de la surface libre 
sont identifiées aux contraintes totales. 
L'approche de Li et Desai (1983) est également basée sur une résolution alternée par la 
méthode des forces d'écoulements, mais tient compte de l'évolution hydraulique dans le massif. 
Ceci est effectué à travers l'introduction d'un coefficient d'emmagasinement global, qui permet de 
gérer le mouvement de la surface libre. 
Par ailleurs, cette approche tient compte également de la continuité de l'écoulement à travers 
la surface libre par l'intermédiaire d'une loi linéaire décrivant les variations de perméabilité en 
fonction des pressions interstitielles négatives. Une valeur minimale est par ailleurs attribuée au 
coefficient de perméabilité du sol, conformément aux observations expérimentales établies dans 
ce domaine. La figure VI. 13 illustre la relation k(uw) adoptée et le principe de base du couplage 
par la méthode des forces d'écoulement. 
De ce point de vue, le couplage considéré par Li et Desai (1983) admet que les contraintes 
effectives au-dessus de la surface libre sont égales aux contraintes totales. Toutefois, Li et Desai 
(1983) utilisent le poids volumique du sol sec au-dessus de la nappe. 
Cette approche a été appliquée pour le calcul du barrage d'Oroville, précédemment traité par 
Nobari et Duncan (1979) en conditions non drainées. Les résultats de l'analyse sont plus proches 
des mesures in situ ; toutefois, les calculs surestiment les déplacements au voisinage du noyau 
argileux. 
Une résolution alternée a, par ailleurs, été adoptée par Dysli et Rybisar (1988). Le modèle 
repose sur le couplage entre deux codes de calculs (figure VI. 14a) : le premier résout le problème 
hydraulique, les résultats étant injectés dans un deuxième code qui effectue le calcul mécanique. 
La résolution est obtenue par itérations successives à l'aide d'un troisième programme, qui assure 
la liaison entre les deux codes de calculs et vérifie, à chaque pas de temps, la convergence des 
résultats. 
L'approche de Dysli et Rybisar (1988) permet de considérer la continuité de l'écoulement entre 
zones saturées et non-saturées de l'aquifère à travers une variation non-linéaire de la perméabilité 
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du sol en fonction de la distribution des pressions interstitielles dans le massif. Toutefois, cette 
approche utilise îe même traitement mécanique au-dessus et au-dessous de la surface libre. Le 
couplage est assuré dans l'ensemble du massif par le principe des contraintes effectives de 
Terzaghi. Dysli et Rybisar (1988) ont appliqué ce modèle au calcul des écoulements et des 
déformations autour d'un puits. Les résultats obtenus mettent en évidence l'impact de 
l'écoulement au-dessus de la surface libre sur ¡es pressions interstitielles induites dans îe massif 
(figure VI. 14b). 
L'approche proposée par Schrefler et Simoni (1988) permet une représentation plus fine des 
phénomènes. Elle repose sur une résolution couplée utilisant les déplacements et les pressions 
interstitielles comme variables de calcul. L'évolution de la surface libre est décrite à partir de la 
variation du degré de saturation de l'aquifère. L'emmagasinement hydraulique est caractérisé par 
les compressibilités du fluide et des grains solides, la déformabilité du squelette et la désaturation 
des pores. Au-dessus de la surface libre, l'écoulement est décrit par une relation non linéaire entre 
le coefficient de perméabilité et la pression négative. Le couplage y est régi par la notion de 
contraintes effectives de Bishop. Toutefois, cette approche n'a fait l'objet que d'un seul test de 
validation, ce qui ne permet pas d'apprécier véritablement son champ d'application. D s'agit du 
cas d'une colonne de sable drainée verticalement, étudié expérimentalement par Liakopoulos 
(1965) et traité numériquement par Narasimhan et Witherspoon (1978b). Les résultats de calcul 
obtenus par Schrefler et Simoni (1988) permettent d'approcher les valeurs des pressions 
négatives enregistrées au cours des essais. 
Une approche similaire a, par ailleurs, été proposée par Akai et al. (1979). Elle intègre 
l'écoulement au-dessus de la surface libre, dont l'évolution est décrite à partir de la variation du 
degré de saturation. Du point de vue mécanique, le couplage est effectué à travers les principes 
de Bishop. D'autre part, le poids volumique du sol est relié à son degré de saturation. 
L'application de cette approche a permis à Ohnishi et al. (1982) de vérifier la stabilité d'une pente 
naturelle en site rocheux, site choisi pour la construction d'un tunnel hydraulique en charge. La 
remontée de la nappe et la distribution des pressions interstitielles obtenues par le calcul sont 
représentées sur la figure VI. 15 pour deux configurations : tunnel complètement perméable 
(figure VI. 15a) et tunnel à paroi imperméabilisée sur une longueur de 130 mètres (figure VI. 15b). 
Enfin, la plus récente des approches proposées dans la littérature est celle de Hsi et Small 
(1992a et 1992b). C'est aussi l'approche qui a fait l'objet du plus grand nombre d'applications 
(tableau VI.3). 
Du point de vue hydraulique, l'approche de Hsi et Small (1992a) est similaire à celle de Li et 
Desai (1983). Par contre, le couplage est géré par la notion des contraintes effectives de Bishop 
et le poids volumique du sol au-dessus de la surface libre est celui du sol saturé. Par ailleurs, 
l'approche repose sur un couplage simultané, les variables de calcul étant constituées par les 
pressions d'eau et les déplacements. Cette approche a notamment été appliquée à la modélisation 
d'une excavation réalisée dans la station de pompage de Chung-Chow (Hsi et Small, 1992c). Les 
résultats des calculs permettent de retrouver l'évolution observée du niveau piézométrique de la 
nappe et des tassements de surface (figure VI. 16). 
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autour d'une excavation réalisée dans une argile compressible. 
Figure VI. 12 : Modélisation de la consoiidation avec surface libre - approche de Narasimhan et 
Witherspoon(1977, 1978a, 1978b). 
kjOiw) 
ÍQS 
-300 -200 -100 0 200 
u w (cm) 
v d l > 
Qs! 
VS | * 
SEC 
/-SATURÉ - . 
Vd2 
QsT 
x v s 2 





l * O I M * T ! 
F) 
GENU 








(a) Principe du calcul 
Equipressicffis (kPa) 
(b) Application pour l'évaluation des déformations 
qui accompagnent l'écoulement vers un puits 





(a) Pressions interstitielles à l'équilibre 
pour un tunnel perméable. 
(b) Pressions interstitielles à l'équilibre pour un 
tunnel imperméabilisé sur 130m de longueur. 
Figure VI. 15 : Modélisation des écoulements et des déformations dans un versant drainé par un 












too 200 300 ¿00 500 600 
Distance de la fouille (m) 
(a) niveau piézométrique 
A 




de trois (v a l e u r s de E' différentes) 
calculs 
100 200 300 ¿00 500 B00 
Distance de !a fouille (m) 
(b) tassements de surface 
Figure VI. 16 : Niveau piézométrique et tassement de surface calculés et observés sur le site 
Chung-Chow six mois après le début des travaux (Hsi et Small, 1992c). 
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VI.3.4.3 Commentaire et comparaison 
L'étude des différentes approches développées dans la littérature nous a permis de mieux 
situer la méthode programmée dans CESAR-LCPC. 
Une comparaison des principes adoptés par ces différentes approches est présentée sur la 
figure VI. 17. Cette figure compare les hypothèses relatives à l'aspect hydraulique du problème et 
les hypothèses relatives à la définition des contraintes ; elle montre par ailleurs la distribution des 
pressions interstitielles résultant des hypothèses adoptées. A l'exception de l'approche de Hsi et 
Small (1992), les différents modèles considèrent une distribution hydrostatique des pressions 
d'eau au-dessus de la surface libre. 
Du point de vue mécanique (figure VI. 17), on peut classer les hypothèses adoptées pour 
coupler les contraintes appliquées au squelette et la pression d'eau au-dessus de la surface libre, 
en trois approches distinctes : 
- contraintes effectives de Terzaghi, 
- identité entre contraintes effectives et contraintes totales, 
- contraintes effectives définies à partir du principe de Bishop. 
Pour appréhender les limites de l'application de telles hypothèses, il faut examiner les résultats 
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VI.3.5 Comportement des sols argileux dans le domaine des pressions négatives 
De nombreux résultats expérimentaux ont été publiés ces dernières années concernant l'étude 
du comportement des argiles dans le domaine non-saturé. Ils permettent de dégager deux écoles 
de pensées différentes, dont les domaines d'intérêts sont toutefois aussi différents. La première 
école adopte le principe des contraintes effectives (parmi les chercheurs en France : Biarez, 
Fleureau et les chercheurs de l'ECP) ; la deuxième suit les principes des variables indépendantes 
(Delage et les chercheurs du GERMES). 
Toutefois, les travaux de ces deux écoles ne semblent pas contradictoires. Pour les sols soumis 
à des pressions interstitielles négatives, plusieurs domaines de comportement peuvent être définis 
en fonction de la teneur en eau ou du degré de saturation du sol. Notamment, Barden (1965) a 
identifié les domaines suivants (figure VI. 18) : 
Dl- un domaine considéré comme saturé (cas des faibles succions), où le degré de saturation 
est proche de l'unité ; la faible fraction d'air contenue dans le sol est occluse entre les 
particules et ne perturbe pas l'écoulement d'eau ; dans ce domaine, les contraintes appliquées 
sur le squelette solide peuvent être définies par le principe de Terzaghi a' = u - u^ ; 
D2- un domaine quasi-saturé, où le surplus d'air présent dans le sol est dissous dans l'eau ; il 
perturbe son écoulement et augmente sa compressibilité ; le principe de Terzaghi reste 
toutefois valable ; 
D3- un domaine de désaturation, où, l'eau et l'air circulent à la fois, dans les vides du sol 
avec une forte interaction ; les pressions inter-granuîaires sont influencées par la pression d'air 
et par la pression d'eau ; 
D4- un domaine de faible teneur en eau, où la quantité d'eau contenue dans le sol est en 
parfaite adhésion avec les particules argileuses, l'air étant le seul fluide à circuler entre les 
grains ; son écoulement est influencé par la structure du matériau et son degré de saturation ; 
les pressions inter-granuiaires sont plus sensibles à la pression d'air qu'à la pression de l'eau ; 
D5- un domaine de comportement quasi sec (fortes succions), quand l'argile est fortement 
désaturée ; l'air circule librement entre les grains ; on peut définir les contraintes appliquées 
sur le squelette par a' = a - ua. 
Barden (1965) donne, à titre indicatif, les limites plausibles de ces domaines dans ie cas d'une 
argile : Sr est compris entre 0,95 et 0,9 pour ie domaine D2 ; Sr est plus petit que 0,5 dans ie 
domaine D5. 
Les travaux expérimentaux de Vachaud et al. (1976) permettent de donner des limites 
similaires pour le cas des sables : Sr est compris entre 0,99 et 0,8 dans le domaine D2 ; Sr est 
compris entre 0,6 et 0,3 dans le domaine D4. 
Barden (1965) définit par ailleurs une certaine limite "optimale", à partir de laquelle le sol 
commence à se désaturer et l'interaction entre les différentes phases du fluide interstitiel apparaît. 
Edil et al. (1981) confortent ce point de vue en analysant des résultats expérimentaux à partir du 
271 
principe de Terzaghi ; ils mettent en évidence une pression interstitielle critique de l'ordre de -
600 kPa à -800 kPa, à partir de laquelle les propriétés mécaniques de l'argile diminuent 
fortement. 
Ces différentes analyses permettent de mieux situer les travaux des deux écoles décrites 
précédemment. La première école s'intéresse plus particulièrement aux sols quasi-saturés, soumis 
à des pressions négatives qui ne dépassent pas l'optimum défini par Barden ; ses chercheurs 
suivent ainsi une approche par l'intérieur de la saturation correspondant au côté saturé de cet 
optimum (domaines Dl et D2). La deuxième école s'intéresse au comportement des sols 
fortement désaturés ; cette approche, qui correspond au côté sec de l'optimum de Barden permet 
de compléter la description des domaines de saturation rencontrés dans la pratique (domaines D5, 
D4 et D3). 
Dans le cas d'un massif où évolue une surface libre, les pressions interstitielles risquant d'être 
développées au-dessus du niveau piézométrique ne semblent pas pouvoir fortement désaturer le 
sol, notamment si c'est un massif d'argile. De ce fait, nous nous sommes intéressés plus 
particulièrement aux résultats obtenus par les chercheurs de l'Ecole Centrale de Paris et, 
notamment, à l'étude de Biarez et al. (1988) qui vérifie que les argiles restent quasi-saturées 
jusqu'à des pressions négatives de l'ordre d'un mégapascal. Cette étude compare, par ailleurs, les 
résultats d'essais de drainage-humidification et ceux d'essais de compression-décompression 
oedométriques et triaxiaux isotropes (figure VI. 19). Elle a permis de montrer l'existence d'une 
équivalence entre les contraintes mécaniques et les pressions interstitielles négatives, dans un 
certain domaine de pressions ( uw > -600 kPa). De plus, elle semble indiquer que le 
comportement du sol peut être décrit, dans ce domaine de pressions, par les coefficients Cc et Cs 
des sols saturés (Zerhouni, 1991) en se basant sur la notion des contraintes effectives de 
Terzaghi. Les résultats obtenus par Fleureau et al. (1990) confortent ces observations à partir 
d'essais oedométriques et triaxiaux sur différents types d'argiles quasi-saturées. 
D'un autre côté, Biarez et al. (1991) ont montré qu'en interprétant les résultats expérimentaux 
(sur échantillons quasi-saturés, Sr > 90%) par la notion des contraintes effectives de Terzaghi, il 
est possible, d'obtenir dans le domaine des petites déformations une loi du type E = a.pn identique 
à celle admise pour les sols saturés entre le module élastique du sol E et la contrainte moyenne p. 
Du point de vue du comportement à la rupture, Gan et al. (1988) vérifient le critère établi par 
Fredlund et Morgenstern (1977), qui se met sous la forme : 
x = c' + [o-uj.tg $ + [ua-uj.tg <|>b (VI.22) 
où x est la contrainte de cisaillement à la rupture, c' la cohésion effective du sol, (j)' l'angle de 
frottement interne effectif et $b un angle de frottement fonction de la succion [ua-u„.]. 
A l'égard de cette dernière expression, Gan et al. (1988) ont observé que, dans un domaine de 
faibles pressions négatives, <f>b est égal à <j>' ; l'équation VI.22 coïncide alors avec le critère de 
rupture des sols saturés. Ce phénomène s'interprète par un comportement de sol du type saturé 
tant que la pression interstitielle négative ne provoque pas d'entrée d'air ; en revanche, dès qu'un 
certain seuil de pression négative est atteint, l'angle <j)b diminue avec l'augmentation de la 
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Figure VI. 18 : Domaines définis par Barden (1965) pour le comportement des sols non-saturés. 
succion du sol (figure VI.20). Dans le cas du matériau utilisé par Gan et al. (une moraine 
glaciaire compactée), l'entrée de l'air a été observée pour une succion de l'ordre de 100 kPa ; pour 
le sable argileux de Madrid, étudié par Escario et Saez (1987), la diminution de (¡>b par rapport à 
<¡>' a été mise en évidence pour une succion de l'ordre de 150 kPa. 
Par ailleurs, Biarez et al. (1991) ont vérifié à partir d'essais triaxiaux sur des matériaux 
compactés quasi-saturés (Sr > 90 %) qu'une interprétation en contrainte effective reste valable 
dans le domaine des pressions interstitielles négatives étudié (jusqu'à -600 kPa) et que la 
résistance du sol peut s'exprimer à partir de l'expression q=M.p' établie pour les sols saturés. Ceci 
a également été confirmé par les résultats de Toll (1990). 
E ressort de cet aperçu des principaux résultats expérimentaux concernant le comportement 
des argiles soumises à des pressions négatives que, dans le domaine des valeurs usuelles de 
succions rencontrées dans des massifs d'argile au-dessus du niveau piézométrique, le principe des 
contraintes effectives de Terzaghi teste valable, et que le comportement mécanique du sol peut 
être décrit par les lois établies en conditions saturées, aussi bien du point de vue de la 
déformabilité que de celui de la rupture. 
Au-delà d'une certaine désaturation, un traitement approprié doit être suivi pour pouvoir 
prendre en compte l'effet de l'air dans le comportement mécanique du soi. Deux méthodes 
peuvent être employées : une analyse en variables indépendantes ou un calcul considérant une 
notion de contraintes effectives modifiée pour tenir compte de l'effet de la désaturation sur les 
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Figure VI.20 : Diminution de la résistance 
au cisaillement avec la pression négative 
dans un échantillon de moraine glaciaire 
compactée (Gan et al., 1988). 
VI.3.6 Approche retenue pour le traitement de la consolidation avec surface libre 
Compte tenu des résultats expérimentaux exposés dans ia section précédente, nous avons 
décidé de généraliser l'approche suivie dans CESAR-LCPC de manière à préserver ia continuité 
de l'écoulement entre les zones saturées et désaturées de l'aquifère. En fait, l'approche que nous 
proposons consiste à considérer le massif comme comportant trois parties (figure VI.21): 
- une partie saturée (Sr=l), située principalement au-dessous de la surface libre, et englobant 
une certaine frange au-dessus du niveau piézométrique ; dans cette zone, limitée par ce qu'on 
peut appeler le front de saturation, le comportement du massif suit les principes de la 
mécanique des sols saturés, à savoir la notion de contraintes effectives de Terzaghi et les lois 
de comportement mécanique établies pour les sols saturés, la loi de Darcy s'appliquant pour 
l'écoulement hydraulique ; 
- au-delà du front de saturation, le massif est considéré comme quasi-saturé ; le degré de 
saturation chute et la perméabilité du sol diminue ; toutefois, les pressions interstitielles dans 
le sol sont supposées satisfaire aux conditions nécessaires pour un traitement mécanique 
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équivalent à celui d'un sol saturé ; cette approche étant valable tant que Sr reste supérieur à 
une certaine valeur critique ; 
- au delà de cette valeur minimale de désaturation, le principe de Bishop (1960) pour définir 
les contraintes effectives est appliqué ; le coefficient correcteur de cette loi étant fonction du 
degré de saturation du sol, on suppose que sa variation permet de simuler la diminution des 
propriétés mécaniques dans la partie désaturée, de façon à pouvoir appliquer dans cette zone 
les lois établies pour les sols saturés. 
Dans cette troisième partie du massif, la description du comportement mécanique comporte, il 
est vrai, une certaine approximation due à la définition ainsi posée du coefficient de Bishop ; une 
analyse en variables indépendantes et en écoulement biphasique serait sans doute plus 
appropriée. Toutefois, cette approche permet l'utilisation des mêmes lois de comportement dans 
les zones saturées et non-saturées du massif ; elle ne fait appel qu'à un seul type d'essai 
complémentaire pour définir la variation du coefficient % en fonction du degré de saturation. 
Par ailleurs, un massif argileux dans lequel évolue une nappe phréatique risque peu de se 
désaturer par l'écoulement des eaux vers un ouvrage en construction, et l'incorporation du 
principe de Bishop offre à l'ingénieur un outil simple, lui permettant de modéliser une couche de 
sable ou de gravier, chargeant ie massif argileux au-dessus du niveau piézométrique. De plus, les 
déformations dans ce type de matériaux étant limitées, elles n'affectent pas le comportement 
mécanique global du massif autant qu'elles influencent l'équilibre hydraulique du milieu. 
D'un autre côté, l'approche proposée exige l'hypothèse d'une relation univoque entre le degré 
de saturation et la pression d'eau interstitielle. Cette relation est bien établie par l'expérience. Des 
relations analogues sont, par ailleurs, requises pour définir l'évolution du coefficient de 
perméabilité du sol et du coefficient de Bishop avec le degré de saturation du sol. 
Les caractéristiques de l'approche proposée sont décrites sur la figure VI.21, qui donne les 
variations de ia pression interstitielle uw, du degré de saturation Sr(uw), et du coefficient de 
perméabilité k(Sr) avec la profondeur pour un massif où évolue un niveau piézométrique. La 
figure VI.21 montre la variation du coefficient de Bishop x(Sr) avec la profondeur, ainsi que la 
distribution des contraintes effectives verticales qui en résulte. 
Cette approche permet de généraliser !e traitement de la consolidation des sols en présence de 
surface libre dans CESAR-LCPC. Elle a comme intérêt majeur de préserver la continuité de 
l'écoulement entre zones saturées et non-saturées de l'aquifère. Du point de vue mécanique, elle 
pennet de modéliser rigoureusement le comportement d'un massif argileux jusqu'à un certain 
niveau de désaturation ; dans les zones fortement désaturées, la définition du comportement 
mécanique du sol n'est toutefois qu'approchée. 
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Le présent chapitre a permis d'exposer les principes théoriques et expérimentaux du 
phénomène de la consolidation des sols fins et de synthétiser les bases du traitement numérique 
de ce phénomène pour le calcul de la réponse des massifs à la réalisation d'ouvrages 
géotechniques. 
L'étude des principaux travaux récents a permis de dégager le peu d'évolution actuelle dans le 
domaine du traitement de la consolidation des argiles. Les modèles Cam-Clay et Cam-Clay 
modifié sont toujours les plus utilisés pour simuler le comportement du sol ; le calcul couplé est 
adopté, dans la majorité des cas, pour étudier des remblais et des barrages. On voit apparaître 
toutefois quelques rares applications de tunnels et d'excavations verticales traitées en analyses 
couplées ; l'utilisation de modèles vïsco-élastoplastiques se développe également. 
Par ailleurs, ce chapitre a présenté les problèmes physiques et rhéologiques posés par la 
modélisation de la consolidation d'un massif au sein duquel évolue un niveau piézornétrique, les 
principaux problèmes étant liés à la modélisation du comportement du sol dans le domaine des 
pressions négatives se développant au-dessus de la surface libre et à la désaturation des pores qui 
peut en résulter. 
Une recherche bibliographique a permis d'analyser les principales approches développées pour 
traiter la consolidation des massifs avec surface libre et d'étudier les principales observations 
expérimentales sur le comportement des sols argileux soumis à des pressions interstitielles 
négatives. 
La synthèse de ces travaux nous a permis de proposer une nouvelle approche basée sur un 
traitement monophasique, adoptant les hypothèses de Richards (1931) pour le traitement de 
l'écoulement au-dessus de la surface libre et adoptant la généralisation de la notion des 
contraintes effectives proposée par Bishop (1960). Le développement théorique de cet approche 
et son adaptation à un traitement par la méthode des éléments finis sont présentés dans le 




CONTRIBUTION AU DÉVELOPPEMENT DU MODELE DE MELANIE 
DANS LE PROGICD2L CESAR-LCPC 
VIL 1 Introduction 
Le chapitre précédent a montré l'utilisation de plus en plus fréquente des modèles 
élastopîastiques pour la modélisation d'ouvrages construits dans des argiles. Le modèle 
MELANIE est un modèle éiastopîastique qui présente l'avantage de considérer le caractère 
anisotrope des massifs d'argiles naturelles. 
L'application du modèle MELANIE pour la modélisation du creusement d'un tunnel 
(chapitre V) a montré l'importance de la prise en compte de l'augmentation de la contrainte de 
préconsolidation avec la profondeur pour une reproduction plus fine des conditions autour 
d'un ouvrage. L'augmentation du module élastique d'une couche de sol donnée avec la 
profondeur est également une caractéristique bien établie dans le domaine géotechnique 
(Burland et al., 1979). La prise en compte de cette caractéristique dans l'application du modèle 
MELANIE doit permettre d'étendre les capacités du modèle. 
Ce chapitre présente une nouvelle approche pour le traitement du modèle MELANIE 
dans CESAR-LCPC qui permet de prendre en compte les variations de la contrainte de 
préconsoiidation et de la rigidité du sol avec la profondeur ; elle permet également de 
déterminer l'évolution de l'indice des vides, à chaque instant, en tout point du massif. 
La première partie du chapitre décrit les fondements du modèle MELANIE et le 
développement de l'approche proposée pour étendre ses capacités de calcul. La deuxième 
partie du chapitre présente les résultats obtenus avec la nouvelle version programmée dans 
deux cas pratiques : le cas du chargement d'un massif par une fondation superficielle et le cas 
du creusement d'un tunnel. 
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Vn.2 Description du modèle MELANIE 
Le modèle MELANIE est un modèle élastoplastique développé pour décrire le 
comportement des argiles naturelles généralement anisotropes. Inspiré des modèles de 
l'université de Cambridge, la conception du modèle a été le fruit d'une coopération entre 
l'université Lavai à Québec (Tavenas et Leroueil, 1979) et le Laboratoire Central des Ponts et 
Chaussées (Mouratidis et Magnan, 1983 ; Piyal et Magnan, 1984). 
Le modèle MELANIE est basé sur un certain nombre de principes fondamentaux. Le 
premier principe est l'existence dans l'espace s'-t-e d'une surface de forme ellipsoïdale (s' et t 
étant les contraintes moyenne et déviatorique effectives et e l'indice des vide). Cette surface 
délimite le domaine des états possibles du soi (figure VII. 1), c'est la surface de charge ou la 
surface d'état limite "SEL". Le comportement d'un élément de sol "i" est élastique (réversible) 
si le point qui représente son état (s'rt¡-e¡) se trouve à l'intérieur de cette surface ; son 
comportement sera en chargement plastique si le point qui le représente se situe SM la surface 
d'état limite. 
Le deuxième principe fondamental de MELANIE suppose que le point représentatif de 
l'état initial d'un élément de sol se trouve dans un plan incliné par rapport à la verticale (figure 
VII.2) : c'est le "mur élastique" ; pour un chargement ou un déchargement de l'élément de sol, 
à partir de l'état initial, le point représentatif de son état se déplace sur ce plan, restant 
élastique tant que le point n'atteint pas la surface de charge. L'inclinaison du mur est due au 
caractère anisotrope du comportement élastique du sol. 
En projetant ces deux surfaces (surface d'état limite et mur élastique) sur les plans (s'-e) et 
(s'-t), on se ramène aux notions plus traditionnelles de la mécanique des sols (figures VII.3 et 
VIÍ.4) : 
- l'intersection de la surface d'état limite avec le plan (s'-e) est la courbe vierge isotrope 
CVI, dont la representation dans un plan semi-logarithmique (In s' - e) est une droite de pente 
"k; 
- l'intersection du mur élastique avec le même plan (s'-e) est une droite appelée CDRI 
(courbe de déchargement-rechargement isotrope). Cette droite est inclinée sur l'axe s'd'angle 
a qui dépend des propriétés élastiques du sol et de son indice des vides initial : 
a _ ( l + g 0 ) ( l - v ^ - 2 , O Q + v^flHv'vh~l + ^hh)-n(l-nV2vh) 
E, /iV*(l + V„)-n(l-m^Xl-V*) 
où n=E'f/E'v ; E'h E'v v'hh et v'vh sont les paramètres d'élasticité orthotrope du sol et e0 
l'indice des vides initial de l'élément considéré. 
- enfin, la projection sur le plan (s'-t) de l'intersection du mur élastique et de la surface 
d'état limite est une ellipse (courbe d'état limite), dont le grand axe est incliné d'un angle G 
sur l'axe s'. 
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f Surface d'état limite 
états impossibles 
états possibles 
Figure VII. 1 : Surface d'état limite - modèle MELANIE. 
Plan vertical 
Plan de déformation 
élastique 
Figure VII.2 : Description du mur élastique - modèle MELANIE. 
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Les caractéristiques de cette ellipse (la courbe d'état limite) ont été déterminées à travers 
un certain nombre de travaux expérimentaux réalisés sur des argiles naturelles anisotropes 
(Mouratidis et Magnan, 1983 ; Magnan. 1986) ; ces travaux ont permis de compléter les 
principes du modèle (figure VII.4) : 
- l'inclinaison de l'axe principal de l'ellipse par rapport à l'axe s' (K^pl) est fonction du 
coefficient au repos du sol à l'état normalement consolidé K^^, l'angle 8 étant relié à K^nc par 
l'équation : 
9 = arcti 
1 + AT 
(VII.2) 
- l'ellipse coupe l'axe s' à l'origine des coordonnées et en un second point d'abscisse s'p , 
fonction de l'état de préconsolidation du sol (l'expérience prouve que s' = 0,6 fois la 
contrainte de préconsolidation oedométrique) ; 
- les courbes d'état limite correspondant à différents états de préconsolidation sont 
homothétiques par rapport à l'origine des coordonnées et leur dimension est proportionnelle à 
la valeur de s'p dans le plan (s'-e) ; 
- les vecteurs des déplacements dans le domaine plastique Dp suivent une direction 
comprise entre la normale à la courbe d'état limite et l'axe reliant l'origine au point 
représentatif de l'état actuel de l'élément de sol (certains résultats semblent indiquer que D 
est sur la bissectrice de l'angle entre ces deux axes) ; 
- enfin, l'équation de cette ellipse peut se mettre sous la forme : 
f(s',t,s'p)=: A2i s'cosQ + lsind-^) +ß 2 feos 8-s 'sin 9 
V 
2
 f¿ V 
A-A =o 
(VII.3) 
avec: A = 2(sin8 + cos0) 
A2 cos8 ( 2 
B = Ccos8 Csin2Q\A 
C = 0,6 
Les travaux plus récents de Lépidas et Magnan (1990) ont permis de compléter les 
équations du modèle en déduisant l'inclinaison du mur élastique des paramètres d'élasticité 




où n=E'f/E'v ; E'h, E'v, v'hh, et v'vh désignent les paramètres d'élasticité du sol et e0 l'indice des 












^ s ' 
Figure VII.3 : Projection des courbes 
caractéristiques modèle MELANTE dans 
le plan (s'-e). 
Figure VII.4 : Projection des courbes 
caractéristiques du modèle MELANIE 
dans le plan (s'-t). 
Enfin, l'application numérique du modèle MELANIE adopte un vecteur de déformations 
plastiques qui suit une règle d'écoulement pouvant être associée ou non associée. Cette loi 





f désignant l'équation de la surface de charge, OM le vecteur passant par l'origine et le point 
représentatif de l'état des contraintes dans le plan (s'-t), et r¡ un indicateur d'associativité ; 
lorsque r|=0, la loi d'écoulement est associée et, lorsque rj=l, elle est non-associée et le 
vecteur des déplacements plastiques Dp suit la bissectrice de l'angle entre la normale à la 
surface de charge et OM, 
VII.3 Nouveau traitement numérique du modèle 
La programmation du modèle MELANIE dans CESAR prend, comme référence de 
calcul, l'état initial du sol défini par s'0-t0-e0 (figure VII.5), cet état étant déterminé à partir des 
caractéristiques du sol en place (la contrainte verticale initiale av'0 , le coefficient de pression 
des terres au repos K^00 et l'indice des vides e0) introduites par l'utilisateur comme données de 
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calcul pour chaque matériau du massif (Kattan, 1990). Cette définition de l'état de référence 
convenait bien aux premières applications de MELANIE pour le calcul de la consolidation des 
massifs multicouches, les paramètres du modèle étant définis couche par couche ; elle a 
l'inconvénient toutefois de ne pas permettre de tenir compte de la variation continue des 
contraintes initiales dans un massif homogène (distribution géostatique) ou de la variation de 
la contrainte de préconsolidation avec la profondeur. 
Une nouvelle programmation du modèle a donc été effectuée afin de construire le modèle 
sur la base d'un état de référence intrinsèque du sol (dépendant de la nature du sol et non de 
son état). 
VII.3.1 Nouvelle approche 
L'approche adoptée consiste à considérer un point caractéristique de la courbe vierge 
isotrope dans le plan (s',e) : le point (s'^ej), ex désignant l'indice des vides du sol 
correspondant à une valeur fixée s',=l kPa de la contrainte isotrope (figure VII.6). 
L'équation de la courbe vierge isotrope peut alors s'écrire sous la forme : 
e = ei - U n s'p (VII.6) 
où X représente la pente de la courbe vierge isotrope dans le plan (e-ln s'). 
En adoptant les hypothèses de base du modèle MELANIE, à savoir que le point descriptif 
de l'état du sol dans l'espace (s',i,e) doit être obligatoirement situé sur un mur élastique incliné 
d'un angle ©' sur le plan vertical et passant par le point (s'p,0,ep) et que, dans ce plan, le point 
se trouve sur une droite dont la projection sur le plan (s'-e) est inclinée d'un angle a sur l'axe 
p' ; on obtient : 
e = e, - Lin s'p + a.(s'p-s') - t.tgco' (VII.7) 
L'indice des vides initial en place peut être déduit de cette dernière équation ; connaissant 
l'état des contraintes effectives initiales (s'0, y calculé à partir d'une distribution géostatique, 
on obtient: 
e0 = e, - Un s'p + a-fy-s',,) - Vtgo' (VII.8) 
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so = HISLL4 
Point 
caractéristique 
de l'état de 
référence 
Figure VII.5 : Bases initiales de la 




de l'état de 
référence 
!kPa
 sVs'n. ç' sL > « ' 
Figure Vn.6 : Principes du nouveau 
traitement proposé pour le modèle 
MELANIE dans CESAR. 
Les paramètres a et tgco' étant eux-mêmes fonction de e0 (Lépidas et Magnan, Î990), un 
développement de l'équation précédente doit être effectué ; celui-ci permet d'obtenir la 
définition suivante de e0 : 
e, - 1.1ns' + a i n , .(s '-s '0) - t0.(tgw) 
e o = • 1- a«.(s' -s'0) - t0.(tgw') (vn.9) 
où (tgaj)im et a,m représentent des paramètres intermédiaires, fonctions uniquement des 
paramètres de comportement élastique du sol E'h, E'v, v'hh, et v'vh. 
La programmation du modèle sur la base d'un état de référence défini par le point (s',,e,) 
permet finalement de considérer un état initial (en termes de contraintes et d'indices des vides) 
continu dans le massif. 
Cette approche permet, par ailleurs, de prendre en compte une variation continue de la 
contrainte de préconsolidation avec la profondeur (figure VÏÏ.7). Dans le cadre de ce travail, 
nous avons choisi d'écrire cette variation sous la forme linéaire : 
<*P = ¿F, , / " *-artf(Z~Zre¡ ) (vn.10) 
a' désignant la contrainte de préconsolidation, z la cote du point considéré, zref le niveau de 
référence correspondant à la contrainte de préconsolidation a'Pref introduite comme donnée 
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dans le programme et Xa, le taux de variation avec la profondeur (de valeur positive si a' 
augmente avec la profondeur). 
L'approche développée permet également de tenir compte de l'éventuelle variation des 
modules élastiques E'h et E'v avec la profondeur ; il a également été nécessaire de s'intéresser à 
la variation du module de cisaillement G'vh, le comportement anisotrope du sol étant fortement 
influencé par le rapport G'vh/E'v (Meftah et Magnan, 1988). 
Des résultats de mesures des variations de E'h, E'v et G'vh avec la profondeur dans 
différents massifs naturels peuvent être trouvés dans la littérature ; quelques profils de 
variations sont regroupés en annexe de ce mémoire. 
Pour définir ces variations, notre choix s'est porté sur une fonction semi-logarithmique 





= l + ¿ a l n [ l + A a t a - 2 ) ] (VIL11) 
= l + ^ v l n [ l + 5£v(z r e /-^)] (VII.12) 
^\
 + AG\n[\ + BG(zK/~z)} (VII. 13) 
où AEh, BEh, AEv, BEv, Aa et BG sont des paramètres scalaires. 
Ce type de fonction (semi-logarithmique) permet non seulement de donner une bonne 
reproduction des allures des profils observés in situ, mais permet également d'obtenir une 
bonne précision numérique pour les éléments finis utilisés dans le calcul (éléments 
quadratiques à huit noeuds avec fonction d'interpolation du second degré). 
La figure VII.8 montre des exemples de variation E'h, E'v et G'vhavec la profondeur , pour 
différentes valeurs de AEh,BEh,AFv, BEv,AG et BG. Les deux dernières configurations 
(représentées sur la figure VII.8 en traits pleins) seront utilisées dans les calculs présentés en 
fin de chapitre. 
Enfin, l'actualisation de l'indice des vides peut être réalisée à tout instant en fonction de 
l'évolution de l'état de contraintes d'un point du massif ; ceci est réalisé à travers l'équation 
VII.7. Les valeurs des indices des vides actualisées pourront être utilisées dans l'avenir pour 
actualiser les propriétés du sol avec les déformations qu'il subit, comme pour l'actualisation 
des coefficients de perméabilité, proposée dans le prochain chapitre pour le traitement de la 
consolidation (chapitre VIII). 
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Figure VII.7 : Variation de la contrainte de préconsoiidation avec la profondeur. 
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Figure VII.8 : Variation des modules d'élasticité avec la profondeur. 
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Vïï.3.2 Programmation 
L'adaptation du module de calcul à l'approche proposée dans ce chapitre a nécessité la 
modification du sous-programme spécifique de traitement de la loi de comportement 
MELANIE dans CESAR (CRIT34) ; rorganigramme du nouveau sous-programme, appelé 
CRITxx, est donné sur la figure VII.9. 
Le sous-programme calcule, à la phase d'initialisation, la contrainte de préconsolidation 
(équation VII. 10) et les modules d'élasticité (équations VII. 11 et VIL 12) au niveau du point 
considéré ; ces valeurs permettent de déterminer l'indice des vides initial correspondant 
(équation VII.9). 
A chaque passage, les modules d'élasticité au niveau du point considéré sont nécessaires 
au calcul de a (la pente de la droite de chargement-déchargement isotrope élastique) et pour la 
détermination de la valeur de dA., le multiplicateur qui régit l'amplitude des déformations 
plastiques, définies par : 
dg<a' ,.,sf „) 
d&"=dk——2—£- , (VIL 14) 
do', 
g désignant la loi d'écoulement plastique, a'y le tenseur des contraintes et dk le multiplicateur 
de plasticité défini par l'expression : 
dx =
 -^r~^-^r~~^~^ (vii.15) 
. + J2—E-
cs' „ dk da' „ da' „ 
où f désigne la surface de charge et E la matrice d'élasticité. 
En sortie de calcul, le sous-programme actualise, à chaque fois, l'indice des vides au point 
considéré à l'aide de l'équation VIL7 ; ce paramètre est stocké dans un vecteur de sortie pour 
toute utilisation ultérieure, comme l'actualisation proposée du coefficient de perméabilité du 
sol (chapitre VIII). 
La variation des modules d'élasticité avec la profondeur a également nécessité de 
modifier le sous-programme de calcul de la matrice de rigidité du squelette solide et de la 
matrice d'élasticité permettant de déterminer les variations de contraintes en fonction des 
déformations du sol (sous-programme RIG41, devenu après modification RIGxx) ; il a fallu 
également modifier le sous-programme de calcul des forces de corrections plastiques 
(CTCSNL, devenu après modification CTCSNX). 
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La vérification de la programmation de ia variation des modules d'élasticité a été réalisée 
à l'aide d'un calcul élastique pour le cas classique du chargement axial d'un tube épais à 
comportement isotrope (E'h=E'v=E', v'hh=v'vh=v' et G'vh™E72(l+v')) ; les résultats du calcul ont 
été confrontés à ceux données par ia solution analytique développée par Mestat (1988a) ; cette 
vérification est présentée en annexe de ce rapport. 
Initialisation Calcul 
Lecture des paramètres du modèle : 
* Paramètres de plasticité K , ej , KQ , T| 
* Etat de préconsolidation on , 2 ¿^f , Xtf , TOLC 
* Paramètres de variation des Ag.h, B™, Ag.v, B. 
modules d'élasticité avec 
la profondeur 
h • % 
Calcul des contraintes moyenne 
et déviatorique s' et t 
Calcul des modules d'élasticité 
E*h(z) et E{,(z) 
Calcul de la contrainte 
* ! - > ! $ 
Calcul de l'indice 
des vides initial eg > e» 
Calcul de la pente a 






Retour pour le traitement 









Figure VII.9 : Organigramme de la nouvelle programmation du modèle MELANIE dans 
CESAR-LCPC. 
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VII.4 Application du modèle à des cas pratiques 
La présente section est consacrée à l'application du programme à deux cas pratiques qui 
permettent de montrer l'influence des modifications apportées à la programmation du modèle 
MELANIE dans CESAR-LCPC. 
Nous traitons, pour une même configuration de massif, l'impact du chargement d'une 
fondation superficielle et celui du creusement d'un tunnel (figures VÎI.lOa et VIL 10b), ce 
dernier cas étant identique au cas de tunnel précédemment traité en analyse couplée dans la 
deuxième partie du chapitre V. 
Les paramètres de calcul utilisés sont identiques à ceux précédemment considérés, issus 
des résultats expérimentaux du site de Cubzac-les-Ponts. Ils sont rappelés dans le tableau 
VII. 1. 
Nous avons étudié, dans un premier temps, l'influence d'un profil de contraintes de 
préconsolidation croissantes avec la profondeur (le profil de préconsolidation observé sur le 
site expérimental de Cubzac-les-Ponts a été adopté pour cette étude ; figure VIL 10). 
La nouvelle programmation du modèle MELANIE implique l'initialisation, en tout point, 
de l'indice des vides du sol en fonction de l'état des contraintes initiales et de la pression de 
préconsoîidation ; la figure VII.l 1 montre les distributions d'indices des vides obtenues avec 
un profil de pressions de préconsolidation homogènes d'une part (configuration pcO) et, 
d'autre part, avec un profil de pressions de préconsolidation variables (configuration pdO). On 
observe une nette influence du profil de préconsolidation sur la distribution initiale de l'indice 
des vides dans le massif. 





























































Dans un deuxième temps, nous nous sommes intéressés à l'influence de la rigidification 
du massif avec la profondeur. La configuration pdO a été adoptée en tenant compte d'une 
variation des modules E*
 h , E' v et G' ^  avec la profondeur ; deux cas ont été considérés : une 
augmentation homogène de E'h ,deE'v et de G ^ avec la profondeur (configuration pdl) et 
une augmentation plus importante de E'
 h et G' ^  par rapport à celle de E'v (configuration pd2). 
Le tableau VII.2 présente les données des calculs ; les caractéristiques d'élasticité données 
dans le tableau VIL 1 ont été supposées correspondre à la rigidité du sol, à une profondeur de 
4m par rapport à la surface. 
Tableau VII.2 : Définition des calculs effectués et des paramètres pris en compte pour la 
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Figure VIL 10 : Configurations adoptées pour étudier l'influence du profil de préconsolidation 





















(a) Pression de préconsolidation 
constante (configuration pcO) 
(b) Pression de préconsolidation 
variable (configuration pdO) 
Figure VII. 11 : Influence du profil de préconsolidation sur la distribution des valeurs initiales 
de l'indice des vides. 
VII.4.1 Modélisation du chargement d'une fondation superficielle 
La figure VII. 10a décrit le problème étudié. Il s'agit d'une semelle filante de 10m de 
largeur, qui charge le massif d'une pression de iOOkPa. 
L'utilisation d'un profil de pressions de préconsolidation croissantes avec la profondeur a 
une influence nette sur l'ampleur des déformations plastiques qui se développent dans le 
massif. La figure VII. 12 compare les distributions des déformations plastiques obtenues, à 
long terme, avec et sans variation de la pression de préconsolidation avec la profondeur. 
La figure VII. 13 compare l'évolution dans le temps des tassements sur l'axe de la 
fondation en surface ; l'amplification de la plastification du sol induit un accroissement de ses 
déformations et, par conséquent, une augmentation du temps nécessaire à la stabilisation des 
phénomènes. La figure VII. 14 compare les tassements de surface obtenus à long terme et la 
variation des déplacements latéraux qui se produisent dans un plan vertical à 5m de l'axe de la 
fondation. 
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L'utilisation d'un profil d'élasticité variable avec la profondeur a, en revanche, montré une 
influence plus réduite sur le comportement du massif sous la fondation. Les figures VII. 15a et 
VII. 15b comparent les résultats obtenus pour les trois configurations pdO, pdl et pd2 (tableau 
VII.2) ; ces comparaisons portent sur la distribution des déplacements latéraux et verticaux 
dans le massif (figure VII. 15a) et selon différents plans horizontaux et verticaux (figure 
VII. 15b). Ces résultats montrent que les déplacements verticaux sont plus affectés par la 
variation de la rigidité du sol que les déplacements latéraux, notamment lorsque le taux de 
variation avec la profondeur de E ^ e î G ' ^ est plus important que celui de E'v. Cette 
observation concorde avec les résultats antérieurs de Meftah (1988), qui a montré que la 
valeur du rapport Qvh/E\ influence fortement la réponse des massifs anisotropes au 
chargement par des fondations. 
Déformations 
plastiques 
volumiques : ef 
1 : ef=0,002 
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(a) Pression de préconsolidation constante (configuration pcO) 
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(b) Pression de préconsolidation variable (configuration pdO) 
Figure VII. 12 : Influence du profil de préconsolidation sur la distribution des déformations 
plastiques qui se développent à long terme sous une fondation superficielle. 
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Figure VII. 13 : Influence du profil de préconsolidation sur l'évolution du tassement sur l'axe 
de la fondation. 
o 
Distance latéral (m) 
10 15 20 25 30 
0,00 
0,10 L 





0,60 _ i 
0,70 _ •" 
0,80 
0,90 , 
Déplacements verticaux (m) 
Déplacements latéraux (m) 
-0,25 -0,15 -0,05 0,05 
JL 
(a) Profils des déplacements 
verticaux à ta surface du so! 
Profondeur (m) 
(b) Profils des déplacements horizontaux 
dans un plan vertical à 5m de l'axe de la 
fondation 
0,15 
Figure VII. 14 : Influence du profil de préconsolidation sur les déplacements du sol à long 
terme. 
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Figure VÏI.15a : Comparaison des déplacements obtenus à long terme sous une fondation 
superficielle avec trois distributions verticales différentes de E'
 h , E' v et G' ^. 
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Figure VIL 15b : Comparaison des déplacements obtenus à long terme sous une fondation 
superficielle avec trois distributions verticales différentes de E'h ,E'V et G '^ . 
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VII.4.2 Modélisation du creusement d'un tunnel 
La configuration retenue pour ie calcul du creusement d'un tunnel est présentée sur la 
figure VII. 10b ; elle correspond à la configuration de tunnel à paroi drainante précédemment 
traitée dans la deuxième partie du chapitre V. 
Le calcul a été aussi effectué en trois phases : déconfinement du terrain (taux de 
déconfinement X passant de 0 à 0,3 en 4 jours), application du chargement résiduel après la 
pose du revêtement (X passant de 0,3 à 1 en 4 jours) et consolidation du terrain. 
Les paramètres caractérisant le comportement du sol sont ceux précédemment présentés 
dans le tableau VII. 1. Le revêtement de l'ouvrage, d'une épaisseur de 25cm, est supposé 
élastique isotrope drainant, avec une perméabilité isotrope égale à 5.10-6 m/jour, un module 
d'élasticité de 15 MPa et un coefficient de Poisson de 0,2. 
L'hypothèse d'un profil de préconsolidation variable a permis, cette fois, de montrer le 
développement des déformations plastifiques autour de l'ouvrage (figure VII. 16). Ces 
déformations se concentrent autour de la galerie au cours de la construction et se répandent 
dans le massif à long terme du fait de la diminution progressive des pressions intersititielles 
due à l'écoulement des eaux vers l'ouvrage (tunnel drainant). 
La figure VII. 17 montre l'impact de la plastification du sol sur l'évolution des tassements 
dans le temps ; la figure VIL 18 compare, pour les deux configurations pcO (calcul avec profil 
de préconsolidation constant) et pdO (calcul avec profil de préconsoîidation variable), les 
cuvettes de tassement obtenues à long terme en surface et les déplacements latéraux qui se 
développent vers l'ouvrage. Ces résultats mettent en évidence la nette influence de la 
plastification du sol sur les déplacements latéraux vers l'ouvrage et sur l'ampleur des 
tassements de surface et leur évolution dans le temps ; ils montrent, en revanche, une faible 
influence du profil de préconsolidation sur l'étendue de la cuvette de tassement de surface, la 
plastification du sol étant concentrée autour du tunnel en clé. 
Pour la même configuration, l'utilisation d'une rigidité élastique variable avec la 
profondeur a montré des différences relativement importantes par rapport au cas d'une rigidité 
homogène (figures VII. 19a et VII. 19b ; configurations présentées dans le tableau VII.2). 
Contrairement au cas d'une fondation superficielle, des différences peuvent être notées dans 
les déplacements latéraux et verticaux. Le mode de sollicitation dû au creusement d'un tunnel 
est vraisemblablement la raison de cette influence. 
Les résultats du calcul pd2 confirment, encore une fois, la nette influence du rapport 
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Figure VII, 16 : Déformations plastiques obtenues autour de l'ouvrage à long terme lorsque l'on 
tient compte de l'évolution de la pression de préconsolidation avec la profondeur (calcul pdO). 
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Figure VII. 17 : Evolution des tassements de surface sur l'axe de l'ouvrage - Comparaison des 
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Figure VII. 18 : Mouvements obtenus à long terme - Comparaison des résultats des calculs 
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Figure VII. 19a : Comparaison des tassements et des déplacements horizontaux à long terme 
autour du tunnel pour trois distributions verticales différentes de E'h ,E'V et G'vh. 
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Figure VIL 39b : Comparaison des tassements et déplacements horizontaux à long terme 
autour du tunnel pour trois distributions verticales différentes de E'h ,E'V et G'vh. 
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VILS Conclusions 
Ce chapitre a présenté une nouvelle approche pour le traitement du modèle 
élastoplastique pour sols anisotropes MELANIE. 
Cette nouvelle approche permet de traiter, un profil de préconsolidation variable avec la 
profondeur dans un massif de caractéristiques homogènes et/ou un profil de rigidité variable 
(variation de E'h, E'v et/ou G'vh). 
L'intégration de ces caractéristiques a nécessité de modifier le traitement numérique de 
MELANIE dans CESAR-LCPC ; elle a également nécessité la modification du sous-
programme de calcul de la matrice de rigidité des éléments de consolidation de CESAR. 
L'application de la nouvelle version de MELANIE dans CESAR au calcul de deux types 
d'ouvrages a permis d'apprécier l'effet de la prise en compte de la variation du profil de 
préconsoîidation avec la profondeur et de la rigidification du sol, sur la consolidation du 
massif dans le cas d'une fondation superficielle ou du creusement d'un tunnel 
La prise en compte d'un profil de préconsolidation variant avec la profondeur permet une 
reproduction plus réaliste des conditions de plastification de sol aussi bien sous une fondation 
superficielle qu'autour d'une galerie souterraine. 
La prise en compte d'une rigidification du massif avec la profondeur a également montré 
une certaine influence sur les déformations qui se développent autour des deux ouvrages ; 
cette influence est plus importante lorsqu'il s'agit d'un creusement de tunnel et lorsque le taux 
de variation de E'
 h et G' ^  avec la profondeur est plus important que la variation de E'v. 
Toutefois, ces résultats ne peuvent être généralisés qu'avec une étude paramétrique 
détaillée faisant varier les différents paramètres géométriques et rhéologiques de chaque 
problème ; le massif argileux considéré dans ce chapitre étant faiblement surconsolidé et d'une 
épaisseur limitée, l'influence de la variation de la rigidité élastique pourrait être plus 
importante dans des massifs plus fortement surconsolidés et/ou plus étendus en profondeur. 
Enfin, la nouvelle version du programme permet l'actualisation de l'indice des vides à tout 
instant, et en tout point du massif, en fonction de l'évolution de l'état de contraintes. La valeur 
de l'indice des vides actualisé pourra être utilisé à l'avenir pour modifier, au cours d'un calcul, 
les caractéristiques des matériaux, simulant ainsi l'évolution des propriétés du sol ; cette 
caractéristique sera notamment utilisée pour l'actualisation des coefficients de perméabilité, 





CONTRIBUTION AU DÉVELOPPEMENT DE LA MODÉLISATION DE LA 
CONSOLIDATION AVEC SURFACE LIBRE DANS C E S A R - L C P C 
Vffl.l Introduction 
Ce chapitre est consacré au développement de l'approche proposée à la fin du chapitre VI 
pour le traitement de la consolidation des sols argileux en présence d'une surface libre. 
La première partie du chapitre présente les bases théoriques de calcul, qui a nécessité la 
réécriture de l'équation de conservation de la masse d'eau pour un élément de sol non-saturé, 
ainsi que la généralisation de l'équation relative au comportement mécanique. 
La deuxième partie du chapitre décrit la formulation numérique du calcul pour le cas d'un 
comportement non-linéaire du sol. Elle expose également la démarche adoptée pour la 
programmation des équations dans un nouveau module du progiciel CESAR-LCPC, ainsi que 
pour la vérification du bon fonctionnement du programme. 
Ce programme a été appliqué au calcul d'une fondation superficielle et du creusement d'un 
tunnel ; ces exemples permettent d'apprécier l'importance de la prise en compte de la cinématique 
du niveau piézométrique dans le calcul d'un ouvrage géotechnique. 
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VHI.2 Développement d'une nouvelle approche pour le traitement de la 
consolidation avec surface libre 
L'approche proposée dans ce chapitre pour le traitement de la consolidation avec surface 
libre vise à préserver la continuité du comportement hydraulique et mécanique entre les zones 
saturées et non-saturées du massif. 
Du point de vue hydraulique, cette approche est basée sur les principes de l'écoulement 
monophasique de Richards. Sur le plan mécanique, elle repose sur la généralisation de la notion 
de contraintes effectives proposée par Bishop ; celle-ci permet d'exprimer l'influence de la 
désaturation sur le comportement mécanique du sol, en passant de manière continue du domaine 
saturé aux parties non-saturées du massif. 
Les argiles, dans leur majorité, restent quasi-saturées jusqu'à des valeurs élevées des 
pressions interstitielles négatives et leur comportement mécanique dans ce domaine peut être 
décrit par la notion de contraintes effectives de Terzaghi. Toutefois, l'application du principe de 
Bishop permet de traiter avec le même formalisme d'éventuelles zones en forte désaturation 
correspondant à une couche de sol plus grossier ou une strate d'argile fortement désaturée. 
Le développement théorique de l'approche proposée repose sur huit hypothèses principales : 
Hl- continuité de l'écoulement entre zones saturées, quasi-saturées et non-saturées de 
l'aquifère ; 
H2- relation univoque entre le degré de saturation du sol et la pression de l'eau interstitielle ; 
H3- la perméabilité du sol fonction de son degré de saturation ; 
H4- écoulement décrit par la loi de Darcy, généralisée par Richards (1931); 
H5- validité de la notion de contraintes effectives de Terzaghi tant que le sol reste quasi-
saturé ; 
H6- comportement dans la zone désaturée régi par les lois de comportement du sol saturé, 
les contraintes effectives étant définies par l'équation de Bishop où la variation du paramètre 
X permet de représenter les variations des propriétés mécaniques du matériau ; 
H7- incompressibilité des grains solides ; 
H8- hypothèse des petites déformations. 
L'approche proposée étant destinée à préserver la continuité du comportement hydraulique et 
mécanique entre les zones saturées et non saturées du massif, sa description analytique a reposé 
sur deux principes : 
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- une réécriture de l'équation de la conservation de la masse d'eau pour un milieu 
déformable et à degré de saturation variable, 
- une redéfinition de la notion de contraintes effectives à travers les principes de Bishop 
pour pouvoir gérer la déformabilité des parties non-saturées du massif avec les mêmes lois 
de comportement que pour le sol saturé. 
Avant de présenter le développement analytique de cette approche, on doit signaler que la 
convention de signes adoptée dans ce chapitre est celle utilisée dans la programmation du code 
CESAR-LCPC, à savoir la convention de signes de la mécanique des milieux continus pour 
l'aspect mécanique de la consolidation (contraintes, pressions mécaniques, ..) et celle de la 
mécanique des sols pour l'aspect hydraulique (pressions d'eau, débits, ..). 
VIH.2.1 Equation de conservation de la masse d'eau 
La continuité de l'écoulement s'exprime par l'équation de conservation de la masse d'eau 
interstitielle au niveau élémentaire (figure VII1.1). Cette équation peut-être écrite en fonction de 
la masse volumique de l'eau pw, du volume d'eau contenu dans l'élément de sol Vw et du volume 
total de l'élément V. On obtient : 
-* dio V /V) 
div(pwv)+ w» w ¿ = o (VIII. 1) 
dt 
où v désigne la vitesse d'écoulement au sens de Darcy et t le temps. 
Après développement, l'équation précédente se met sous la forme : 
p„.<ffv(v) + v W p . + £ . % • + ^ 7 . ^ - ^~rd~^- = 0 (VIII.2) 
V dt V dt v dt 
En négligeant le second terme, supposé petit, et en divisant l'équation résultante par pw , on 
obtient : 
v a a v at \ j 
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Figure VIII. 1 : Elément de sol non-saturé. 
-dp l p ôV 
Sachant que = aw (compressibilité du fluide) et —=9tr(§) (déformation 
ôuw V 
volumique dans l'élément considéré), l'équation de conservation de îa masse d'eau peut s'écrire : 
, , - \ K du„ ÔVJV Vw ôfr(e) div(v) - . a . — - + —-Ï s-, =- = 0 (VIII.4) 
F V 
Compte tenu des définitions du degré de saturation Sr = —— et de la porosité n = —- , cette 
dernière équation se met sous îa forme : 
du dV IV dir(z) 
div(v) - n.Sr.aw.—^- + —— n.S„.—-=-= 0 dt dt r dt 
(VOIS) 
Par ailleurs, en différenciant l'équation définissant S. par rapport à ses deux variables Vw et 
Vv, on a : 
dS = 5V.„ V.3V. 
V V" 
T
 V V 
On en déduit : 
(VIII.6) 








Le volume des solides étant supposé constant dans l'élément, on a 3VV / V = 5V / V=9tr(e), et 
l'équation VIII,8 devient : 
^ = n.ôSr+Sr.atr(e) (VIII.9) 
L'équation de conservation de la masse d'eau se met alors sous la forme : 
div(v)~n.Sf.aw.^ + n.^ + Sr.^ß-n.Sr.^ß-^Q (Vffl.10) 
dt et dt dt 
ou 
-* du dS dtr(e) 
div(v) - n.Sr.aw.—^ + n.^- + (1 - n).Sr.—^i = 0 (VIII.l 1) 
dt dt dt 
Compte tenu de l'hypothèse H2 (relation univoque entre le degré de saturation et la pression 
interstitielle), l'équation VIII.l 1 devient : 
». .~\ r, duw dSju ) t?« .. . _ ôflr(e) 
div(v) - n.Sr(um).aw.-f- + n.-¿^.—z + (l-n).Sr{.„).—=- = 0 (VIII. 12) 
et du„ dt dt 
En introduisant la charge hydraulique h égale à : u^ , / yw +z (ce qui implique dh = dnjyw), 
l'équation de la conservation de la masse d'eau se met finalement sous la forme : 
div(v) + n.y„ 55.(M ) dh 5/r(s) 
— + ( l - n ) . S r ( O - ^ r s í = 0 (VIII.13) 
ôt dt 
Cette dernière équation permet de décrire la continuité de l'écoulement dans l'ensemble du 
massif ; elle prend, par ailleurs, en compte les trois sources d'emmagasinement, à savoir la 
compressibilité du fluide a^, l'entrée de l'air dSJdl et la déformabilité du sol 5tr(e )/5t. 
D'un autre côté, cette équation permet, par le choix des paramètres appropriés, de retrouver 
l'équation de conservation de la masse d'eau caractérisant un milieu déformable continuellement 
saturé ou celle d'un milieu indéformable en présence de surface libre. 
Dans le cas d'un milieu continuellement saturé, on a : Sr =i et 5Sr =0 ; l'équation VIII. 13 
s'écrit alors : 
dh dtr{£) 
div(v)-n.yw.aw. — + (\-n).—^ = 0 (VIII.14) 
dt di 
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Dans le cas d'un milieu indéformable, on a n.Sr =6W , n.5Sr =Ô6W et dtr(e) = 0 ; l'équation 
de conservation de la masse d'eau se met alors sous la forme : 
i#v(v) + y, -©•„.OL + 
du 
•. — = 0 (VIII.15) 
Enfin, cette approche étant basée sur la relation entre le degré de saturation et la pression 
interstitielle négative (hypothèse H2), une loi S^i^) adaptée doit être choisie pour approcher 
l'allure expérimentalement observée. Des résultats pour différents types de sols peuvent être 
trouvés dans la littérature ; certains ont été groupés en annexe de ce rapport. 
Dans le cadre de ce travail, nous avons utilisé une loi en S, initialement développée par 
Gardner (1958) et adoptée dans le module de calcul NSAT ; les variables sont toutefois à adapter 
pour tenir compte de certaines observations expérimentales, et en particulier de la limite de 
pression d'eau négative à partir de laquelle le sol commence à se désaturer et de l'existence d'un 
degré de saturation vers lequel la quantité d'eau dans les pores tend à se stabiliser. Pour ce faire, 
nous proposons d'introduire Sr* et u ,^* définis comme : 




u«, - u„. 










degré de saturation correspondant à une certaine pression interstitielle négative, 
degré de saturation minimum, 
pression interstitielle à partir de laquelle le sol commence à se désaturer, 
pression interstitielle à partir de laquelle le sol ne libère plus d'eau. 
La relation S^fu^*) peut alors se mettre sous la forme: 
Â 
4, + i O 
et 
s ) < 0 = , . ->7g; si v^* < o (Viii.18) 
s;(u*w)=l si u^* > 0 (VIII.19) 
où \ et Bs sont des paramètres adimensionnels, qui varient selon le type de sol. 
L'allure de cette relation est donnée sur la figure VIII.2, qui décrit également la 
correspondance entre Sr* et Sr d'une part, et entre u^ ,* et uw d'autre part. 
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D'un autre côté, la continuité du flux d'écoulement dans le massif nécessite l'introduction de la 
loi de Darcy généralisée par Richards (1931). Celle-ci s'écrit sous la forme : 
v = -kr(Sr).grad(h) (VIII.20) 
où k désigne le coefficient de perméabilité du sol saturé et k,, (Sr) le rapport entre les coefficients 
de perméabilité du sol à l'état désaturé et à l'état saturé [ k(Sr) / k ]. 
Une loi en S a également été choisie pour décrire la relation entre le coefficient de 
perméabilité du sol et son degré de saturation (figure VÍII.3). Cette loi permet de donner une 
bonne représentation des résultats observés expérimentalement (une synthèse de résultats 
expérimentaux est présentée en annexe). La fonction proposée peut s'écrire : 
_ k(Sr) _ A-d-krmm) k (S r)= * W r i = — - *™~- + k (VIII.21) 
r v i> irre _ i \ , , , « ^Bk rmin x 
où Ak et Bk sont des paramètres scalaires et k,. . la perméabilité relative minimale. 
D'un autre côté, l'introduction d'une relation entre la variation du coefficient de perméabilité 
du sol et celle de son indice des vides présente un intérêt certain dans la modélisation de la 
consolidation des argiles. Une relation semi-logarithmique entre les deux paramètres a été bien 
établie par l'expérience. La variation du coefficient de perméabilité du sol peut être définie par : 
k e ( e ) = J ^ = 1 0 i c ^ (VIII.22) 
k(ek) 
avec 
ke(ek) : coefficient de perméabilité du sol saturé déterminé expérimentalement, 
ek : indice des vides de l'échantillon testé, 
Ck : coefficient de variation de la perméabilité en fonction de la variation de l'indice des vides. 
Cette relation peut être généralisée à l'ensemble du massif, la perméabilité du sol étant décrite, 
dans les zones saturées et non saturées, en fonction du coefficient de perméabilité du sol saturé. 
L'hypothèse H3 peut-être généralisée de façon à supposer que la perméabilité du sol est non 
seulement fonction de son degré de saturation, mais aussi de son état d'indice des vides. 
La loi de Darcy généralisée peut alors se mettre sous la forme : 
v=-*„(Sr,e).gr"^(Ä) (VIÏI.23) 
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k^S^e) représentant le coefficient de perméabilité relative actualisé pour tenir compte de la 
valeur de l'indice des vides et du degré de saturation ; ce coefficient peut être défini par l'équation 
suivante, développée par Van Genuchten (1980 ; cité par Ozanam, 1988) : 
k (Sr,e) = k r e ( 5 r , g ) = kr(S,).K(e) 
k„(S r=l,c 4) 
(VIII.24) 
Uns ^ ! 
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Figure VIII.3 : Influence de la désaturation sur le coefficient de perméabilité au niveau 
macroscopique. 
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VIII.2.2 Notion de contrainte effective modifiée selon les príncipes de Bishop 
Compte tenu de l'éventuelle désaturation d'une partie du massif, une définition adaptée des 
contraintes effectives s'impose. Nous avons choisi de prendre en compte, la désaturation à travers 
le coefficient x de Bishop, qui est lié au degré de saturation du sol. 
Rappelons simplement qu'on suppose que la loi de variation de % permet de représenter la 
variation des propriétés mécaniques du sol en utilisant les mêmes lois mécaniques dans les zones 
saturée et non-saturée du massif. 
Pour déterminer le coefficient x de Bishop, on applique une variation de pression interstitielle 
négative Ai^ et on mesure la variation d'indice des vides Ae qu'elle provoque. En se référant aux 
courbes de comportement caractéristique du sol saturé dans le plan e-p', on obtient une variation 
équivalente de contraintes moyennes Ap1 (figure VIII,4) et le coefficient x est défini par le 
rapport Ap'/Au ,^. 
Compte tenu de la forme de la fonction x(Sr) obtenue expérimentalement pour différents types 
de sols, une loi en S semble aussi être adaptée pour définir la relation entre x(Sr) et S r La 
définition de x(Sr) peut alors se mettre sous la forme : 
X ( S ) = ï _ (VIII.25) 
4 + ( i - s r ) ^ 
où Ax et Bz sont des paramètres adimensionnels qui varient selon le type de sol. 
Les contraintes effectives dans le massif se déduisent donc de l'équation : 
a = a'-x(Sr).uw,I (VIII.26) 
où a et a' désignent respectivement le tenseur des contraintes totales et le tenseur des contraintes 
effectives, uw ia pression interstitielle et l_ la matrice unité. 
L'équation d'équilibre mécanique s'écrit alors sous la forme : 
divo'-xi Sr )-grad uw + f = 0 (VIII.27) 
où f désigne le vecteur des forces de volume. 
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Cette approche permet de traiter la consolidation d'un massif argileux dans lequel évolue une 
surface libre (figure Vin.5). Dans les zones saturées, le comportement du sol est décrit par les 
lois traditionnelles de la mécanique des sols saturés et la notion des contraintes effectives de 
Terzaghi. Ces zones sont caractérisées par la relation Sr*(uw*), dont la valeur dépend de la 
pression interstitielle uW(taâi à partir de laquelle le degré de saturation du sol descend au-dessous 
de 100%. Au-delà de cette valeur de la pression interstitielle, le comportement mécanique du sol 
est régi par le coefficient x(Sr) de Bishop. La donnée des paramètres A^ et B% de la loi reliant % à 
Sr permet de représenter les zones quasi saturées où % est proche de l'unité (faibles désaturations) 
et les zones désaturées où % est plus petit que 1. 
La courbe en S que nous avons choisie pour décrire la relation entre le degré de saturation et 
la pression interstitielle négative, ainsi que l'effet de la désaturation sur le comportement 
mécanique et hydraulique du massif, est une des lois proposées dans la littérature ; elle offre une 
grande efficacité à reproduire la majorité des courbes expérimentales grâce à deux paramètres 
indépendants A et B. La sensibilité de la fonction S(x) aux valeurs de A et B peut être appréciée 
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(b) - Profil de xea fonction de Sr 
Figure VU3.4 : Détermination du coefficient % de Bishop. 
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Figure VIH.5 : Continuité du comportement hydraulique et mécanique entre zones saturées et 
non-saturées. 
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Figure VIII.6 : Sensibilité de la fonction en S à ses paramètres scalaires A et B. 
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VIÍI.3 Formulation du modèle pour une résolution numérique 
VIIL3.1 Formulation variationnelle 
Le traitement numérique du modèle de calcul que nous avons adopté nécessite d'écrire la 
formulation variationnelle du problème de consolidation des sols, qu'on obtient par intégration 
sur le massif étudié des équations générales qui régissent le comportement hydro-mécanique du 
sol. 
Les équations développées dans ce chapitre pour traiter la consolidation en présence de 
surface libre sont groupées sur la figure VIII. 7. Il est à noter que la loi de comportement est 
décrite sous forme incrémentale pour permettre le traitement des modèles de comportement 
linéaires et non-linéaires. 
Après discrétisation du domaine étudié en éléments finis, on peut écrire les formulations 
relatives aux deux aspects mécanique et hydraulique de la consolidation au niveau élémentaire. 
Formulation variationnelle relative à l'aspect mécanique 
L'équation d'équilibre mécanique et la notion de contraintes effectives, modifiée selon les 
principes de Bishop, permettent d'écrire la formulation variationnelle du problème pour un 
élément donné E, dont la frontière Sg est en partie soumise à un chargement externe T¡ : 
5 F
 = j{[0,u].j-[x(S().uw.6ij],.+fi }.ôui.dE-j{cVnj-X(Si).uw.ôij.nj-Ti }.8Ui.dSE=0 
E SE 
(VIII.28) 
En intégrant par parties et en appliquant le théorème de la divergence, on obtient : 
J[c1u]i..5ui.dE- j aVn^H-dSE = - ja' j j.6u, j.dE (VIII.29) 
E SE E 
-J[x(S r).uw.Sü],..6u i.dE+Jx(S r).uw.6 j j .nj.ôu.-dSe = Jx(Sr).uw.6ü .Su^dE (VIII.30) 
E ' SE E 
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Aspect mécanique 
o = o'-x(Sr).uw.I 
do' = E. de 
Chargement extérieur 
Conditions aux limites d'ordre 
mécanique 
Aspect hydraulique 
div(v) + n.y „ 
+ (1 
* " > * " » / * * * * • » 
ôir(e) 
-#i).S r<..>.—«- = 0 Si 
S» 
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v = -kr(Sr,e).grad(h) 
Apport extérieur 
Conditions aux limites d'ordre 
hydraulique 
Couplage 
Figure VIII.7 : Traitement de la consolidation en présence de surface libre. 
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L'équation VIÏÏ.28 se met alors sous la forme : 
ÔF= Îa ' i j . 5u i , j . dE- |x (S r ) .u w . § i j . 5u i . j . dE- | f i .Su i . dE- ÍTi.Su¡.dE = 0 (VIII.31) 
En introduisant l'expression de la loi de comportement, et en posant o'^-ao'^+ao'^, la 
formulation variationnelle peut finalement s'écrire : 
§F = Jde T Ede.dE+Îo 0 ' i j .§u j , j .dE- jx(S r ) .u w .8 i j .ôu i , j .dE-Î f i .Su i .dE- ÎTi.ôUj.dE^O 
E E E E SE 
(Vin.32) 
Les significations des cinq termes de cette expression sont détaillées dans le diagramme suivant : 
terme 1 terme 2 terme 3 terme 4 terme 5 
i Í i i 
forces dues à forces 
l'incrément de équivalentes aux 
contraintes contraintes 
effectives induit par effectives initiales 
la déformation de dans l'élément, 
l'élément, 
forces équivalentes au nouvel 
état de contraintes effectives 
dans l'élément, 













équivalentes au équivalentes 
poids dues au 
volumique du chargement 
sol, externe 
additionnel, 
forces équivalentes au 
nouvel étal de 
chargement 
effort externe 
Formulation variationnelle relative à l'aspect hydraulique 
La formulation variationnelle relative à l'aspect hydraulique est liée à l'équation de 
conservation de la masse d'eau. En lui associant l'expression de la loi de Darcy généralisée et en 
faisant l'hypothèse d'un apport d'eau extérieur cp (infiltration ou pompage), on obtient au niveau 




n.aw.y w.(sr(uw) ^ - ~ ) dt ¿„ («„Mi-« ) .—-s , dt 
• j {kr(S r , 
>.8h.dE 
Compte tenu de la relation 
e).k¡j.h j.n¡ -(pV.5h.dSE =0 
(VIII.33) 
J[kr(Sr,e).kij.h.j]i..8h.dE-Jkr(Sr,e).kü.hij.n¡.8h.dSE = -Jkr(Sr,e).kühJ.Shii.dE (VIII.34) 
l'équation variationnelle VIII.33 peut s'écrire sous la forme 




J w Ä1* dt 
- f s r (u w ) . ( l -n)Ä5 i j .5h .dE 
j<?. + (p.8h.dSp=0 
(VIII.35) 
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VIIL3.2 Prise en compte d'un comportement de sol non-linéaire 
La prise en compte du caractère élastoplastique du comportement des massifs argileux 
nécessite une adaptation de la formulation variationnelle développée dans le paragraphe 
précédent. Différentes stratégies peuvent être suivies pour gérer numériquement une loi de 
comportement non-linéaire. La méthode de Newton-Raphson modifiée et la méthode des 
rigidités variables sont les plus fréquemment utilisées. Dans CESAR-LCPC, les deux méthodes 
sont implantées dans des sous-programmes spécifiques et chaque module de calcul peut faire 
appel à l'une ou à l'autre de ces méthodes selon la programmation à laquelle il est adapté. 
Toutefois, les travaux antérieurs effectués au LCPC ont permis d'apprécier la souplesse et la 
robustesse de la méthode de Newton-Raphson modifiée (Mestat, 1993). L'efficacité de cette 
méthode a, par ailleurs, été établie dans des cas de modélisations d'ouvrages réels avec 
différentes lois de comportement (Kattan, 1990 ; Quaresma, 1992). En outre, elle s'est avérée, 
dans tous les cas, plus économique (en temps de calcul et en espace mémoire) que la méthode 
des rigidités variables. 
Compte tenu de ces considérations, c'est la méthode de Newton-Raphson modifiée que nous 
avons choisie pour traiter la non-linéarité mécanique du sol. Son application est basée sur le 
principe de l'introduction, dans l'équation d'équilibre mécanique écrite pour un module de rigidité 
constant, d'un tenseur de contraintes corrigeant l'effet des déformations plastiques. 
En considérant l'hypothèse de base du traitement théorique de l'élastoplasticité, qui consiste à 
décomposer le tenseur des déformations en une partie réversible (élastique) et une deuxième 
irréversible (plastique), on peut obtenir l'expression suivante pour l'incrément de contraintes 
effectives : 
dcy^Eiteij (VIII. 36) 
- E(ffej + ckfj ) = Edel - Aaopv. (VIII.37) 
où Ac '
 (/ représente le tenseur des contraintes de corrections plastiques. 
La substitution de cette dernière équation dans la formulation variationnelle développée dans 
Sa section précédente (équation VIII.32) permet d'écrire : 
bF - ^dzTEdz.dE + Ja0',, .5«,.,.dE - jAa,,/,. .bu,.,.dE 
E t: a 
-\KSf).ivM„\.hul.rdE-\Jt&u,.dE-\fiSui.dE = 0 
£ E SE 
(VIII.38) 
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La détermination du tenseur des corrections plastiques ACT^V s'effectue en fonction de la loi 
de comportement adoptée ; il est en particulier géré par la fonction définissant le critère de 
plasticité (surface de charge) et de la loi d'écoulement plastique. 
En considérant la définition de l'incrément des déformations plastiques donnée par la théorie 
dg(o' ,k) 
générale de l'élastoplasticité de? -dk '^— , où g(oi;.*) désigne la loi d'écoulement plastique 
et dX un multiplicateur plastique, on peut définir le tenseur des contraintes de corrections 
plastique : 
dgic-jj.k) 
AaopV = fife; = EdX-^— • (VIII.39) 
Le multiplicateur plastique dX est quant à lui obtenu par un développement au premier ordre 
du critère de plasticité / (av ,&) ; en considérant un incrément de contraintes dans le domaine 
plastique ôa0/,v , on a : 
df df 
/ (av. +dav\ ,k + dk) = / (av ,*) + JL-da.,',,+-¿-dk = 0 (Vffl.40) 
k désignant le paramètre d'écrouissage. 
La combinaison de ces deux dernières équations permet finalement d'obtenir pour dX 
l'expression suivante : 
dk = -^±-±^L-^^ (VIII.41) 
of dk df dg 
dk dX da'y dc'0 
et pour do^',, : 
f(a'a,k) 9e 
do
op',l = sr^r}L-5rJ—s-E-^- i (VIII.42) 
vIJ df dk df dg da'„ 
dk dX de'a de':. 
>j 'J 
Le tenseur des corrections plastiques Aao;,v peut finalement être déterminé à l'aide de la 
relation : 
A<V, = Sôa 0 / y (Vffl.43) 
i 
n désignant le nombre d'incréments de corrections plastiques. 
319 
Vm.3.3 Transcription du problème en équations matricielles 
Constitution des matrices au niveau élémentaire 
Sous forme matricielle, l'expression variationnelle définissant d'un point de vue mécanique le 
phénomène de consolidation peut s'écrire : 
dUTE.RTEWE~UJE{î).CTE{Sr)WE - FopTEWE~Fci%TE{t).WE = 0 
où 
RE =¡N'ATEAN'dE 
CE(Sr) = \ywlE(Sr)NTBAN'dE 
F°pTE = j AG'
 op
T
 AN * dE 
E 








matrice de rigidité mécanique (VIII.45) 
matrice de couplage (VIII.46) 
vecteur des corrections plastiques (VIII .47) 
vecteur chargement (VIII .48) 
chargement dû aux contraintes initiales (VIII .49) 
. chargement dû au poids volumique (VIII.50) 
. chargement dû aux pressions mécaniques 
appliquées aux frontières du domaine (VIII.51) 
Dans ces expressions, E désigne la matrice d'élasticité, N la matrice des fonctions d'interpolation, 
N* une matrice construite à partir de N, A un opérateur différentiel égal à [d/dy d/dy d/dy+d/dy] 
et B un vecteur uniîigne égal à [1 1 0] ; XE (Sr) est un vecteur contenant les valeurs de 
coefficient de Bishop aux points d'intégration de l'élément. 
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En posant U.rE(t) = AU,TE(t) + U*JE{t) et MJJE{t) = ùJiTE{i), on peut réécrire l'équation 
VIII.44 sous ia forme : 
dUTE.RTEWE - AHTE(t).CTt(Sr)bUE -FopTEWE -F*JK0.8ï/f = 0 (VIII.52) 
Le vecteur du chargement dû aux contraintes initiales s'exprime alors en fonction des contraintes 
totales et se met sous la forme : 
FaJE(0 = ¡aQlJAN*dE (VIII.53) 
E 
Du point de vue hydraulique, nous avons choisi de multiplier les termes intervenant dans la 
formulation variationnelle relative par yw pour être homogène avec la formulation relative à 
l'aspect mécanique ; la formulation hydraulique peut se mettre sous ia forme matricielle suivante: 




K¡(S„e) = ¡•iw.krE(St,e).NT,.KIJ.N.rdE matrice d'écoulement, (VIII.55) 
E 
EE(Sr,n)= \y2w.PE.[~a„Sl.E(uw) + Cl.E(uw)].NTN.dE ..... matrice d'emmagasinement 
E
 hydraulique, (VIII. 5 6) 
DTE{Sr,n) = J yw.[lE - PE].SrE(uw).NT BAN*.dE matrice de l'emmagasinement 
E
 induit par la déformabilité 
du soi (VIII.57) 
QE ( 0 ~ I y »• • 9- N- dSE vecteur des apports extérieurs, (VIII.58) 
avec : 
k^S^e) ~ vecteur des valeurs actualisées de la perméabilité relative aux points d'intégration. 
SrE^) ~ v e c t e u r des valeurs actualisées du degré de saturation aux points d'intégration, 
PE = vecteur des valeurs actualisées de la porosité aux points d'intégration, 
CrE^ ' ) ~ vecteur des valeurs actualisées de la dérivée ôS/ôdu^, aux points d'intégration, 
N.¡ désignant la matrice des dérivées des fonctions d'interpolation. 
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Après assemblage, íes équations VIII.52 et VIII.54 permettent d'écrire le système matriciel 
global sous la forme suivante : 
R^.AU ~CG(5 r) .A^(0 = / ^ ( 0 + ^ P (VIII.59) 
-KG(S^e).H(t)-.EG(Sr,n).H-DG(Sr,n).Ù = QG(t) (VIII.60) 
où Rç désigne la matrice de rigidité globale, CG la matrice globale de couplage, KQ la matrice 
d'écoulement globale, EG la matrice globale de l'emmagasùiement hydraulique, DG la matrice 
globale de i'emmagasinement par déformation, F^Q le vecteur global du chargement mécanique, 
F°PG le vecteur global des corrections plastiques et QG le vecteur global de l'apport hydraulique 
extérieur. 
VXII.3.4 Intégration du problème dans le temps 
Le traitement numérique d'un problème transitoire nécessite ia discrétisation de ses équations 
dans le temps ; cette intégration temporelle peut être effectuée selon différents schémas. Le 
schéma semi-implicite de Galerkin, réputé adapté aux problèmes linéaires transitoires, est 
usuellement employé dans les modules de calcul en consolidation dans le code CESAR-LCPC. 
Les travaux antérieurs d'Ould Amy (1989) ont toutefois montré qu'une intégration semi-
implicite conduit à une instabilité numérique dans le cas où l'on essaye de rechercher la solution 
en régime permanent à partir des équations du régime transitoire. Ould Amy (1989) a proposé 
l'utilisation d'un schéma d'intégration totalement implicite dans le temps ; différents tests ont 
permis de confirmer la pertinence de ce choix. 
Dans la présente approche, nous nous sommes intéressés à utiliser l'intégration générale 
d'Euler, en introduisant un coefficient Ç, variant entre 0 et 1, qui permet, en fonction de la valeur 
choisie un schéma implicite (ç = 1) ou semi-implicite (ç = 0,67). 
L'intégration générale d'Euler est basée sur l'écriture des formulations variationnelles obtenues 
dans la section précédente (équations VIII.59 et VIII.60) à l'instant t+ÇAt et sur l'utilisation des 
linéarisations suivantes : 
X{t + ç.At) = {\~c).X{t) + q.X{t + At). (VIÏI.61) 
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AX 
X(t + qAi) = (VIÍI.62) 
Ai 
X désignant les paramètres AU, H, ou le chargement F ou Q. 
L'appiication de ces principes permet d'obtenir : 
H(t + At) = H(t) + çAH (VIII.63) 
AU(t + At) = Au(t) + çôw (VIII.64) 
L'introduction de ces expressions dans les équations VIII.59 et VIII.60 permet d'établir 
l'équation générale régissant l'évolution dans le temps du phénomène de la consolidation : 
' Rc -Cc l f S i / i r O 0 fAU(î)ljF^(t)+F^ 
-DG -EG-qAtKG¡[AH\-[0 AîKG\[ H{t) \ + [ 0 
qF^{î
 + Aî)~{\-q)Ff{t) 
.CÖ;(' + A / ) - ( l - c ) ß b ( 0 . 
(VIII.65) 
avec 
R^ = matrice de rigidité du squelette ; 
CG = matrice de couplage (matrice non-linéaire fonction du degré de saturation) ; 
KQ = matrice d'écoulement (matrice non-linéaire fonction du degré de saturation et de l'indice des 
vides) ; 
EG et D0 = matrices d'emmagasinement (matrices non-linéaires fonction du degré de saturation et 
de la porosité) ; 
F* = vecteur du chargement mécanique (regroupant les vecteurs des chargements dus aux 
pressions appliquées au domaine T, aux forces de volumes fv et aux contraintes initiales 
totales a0). 
FGP = vecteur des corrections plastiques, 
FGQ{t) = vecteur des forces dues aux déformations antérieures au temps t {FG"{t) = RG . Au(t)) ; 
QG = vecteur de l'apport hydraulique extérieur (vecteur non-linéaire fonction du degré de 
saturation). 
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VTU.4 Description du module de calcul programmé 
Les développements théoriques et variationnels présentés dans la première partie de ce 
chapitre ont été adaptés pour la programmation d'un nouveau module s'intégrant dans le progiciel 
CESAR-LCPC. 
La programmation de ce module a été réalisée sur la base du module CSNL de CESAR, qui 
permet de traiter la consolidation des sols saturés avec une loi de comportement non-linéaire. La 
généralisation de ce module pour gérer la présence d'une surface libre suivant l'approche 
proposée dans cette thèse a nécessité un certain nombre de modifications dans l'algorithme du 
sous-programme principal ainsi que la création de sous-programmes complémentaires. Ceci a 
donné naissance à un nouveau module, auquel on a attribué provisoirement le nom de CSNX. 
VIII.4.1 Programmation 
Le premier problème rencontré au cours de la programmation est lié à la dissymétrie de la 
matrice de rigidité du système à résoudre. Pour éviter le coût relativement élevé du traitement 
numérique d'une telle matrice, une adaptation de l'équation hydraulique a été introduite pour 
rétablir ¡a symétrie du système matriciel VIII.65 ; cette adaptation a concerné les matrices DG, 
KQ, E0 et QG qui se mettent, après modification, sous la forme : 
DTE(Sr,n) = JYw.yJSr).SrE(uJ.NTBAN*.dE = CE(Sr) 
dE K¡(Sr,e) = ¡lw.^¿^krE(S^e).NT,.KIJ.N,. 
E VE-PE] 
:¡(Sr,n)^¡yl.PE^^.[~aJrE(uJ + CrE(uw)].NTN.dE 





avec les mêmes notations que précédemment. 
Il en résulte que le système matriciel à résoudre peut se mettre sous la forme : 




H{i) jFfiO + F?' 1
 0 + 
ç # ( / + AO-(l-ç)/S*(/)' 
Ç&(f + A / ) - ( l -Ç)&; (0 . 
(VIII.70) 
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La différence entre les ordres de grandeur de RQ et AÎKQ fait que ce système matriciel est 
souvent mal conditionné. Pour éviter cette difficulté, on introduit traditionnellement dans 
CESAR-LCPC un coefficient de pénalisation a qui aide à rééquilibrer les différentes parties des 
matrices. Le système matriciel VIII.70 devient ainsi : 
«a ~
aC
a ][ SU 1 [0 0 ]¡AU(t)']jF¿a(í) + 
~aCG -a 2 £ c -ça î A/^ G lAi / /a j - [0 aAîKG\l H(t) \ + [ 0 
¡7 • cf?(t + At)-(\~q)F¿h(t) ' 
.aç0j(/ + Af)-a(l-ç)03(O. 
(VIII.71) 
Enfin, la résolution du problème peut être réalisée pas à pas dans le temps, en suivant les 
intervalles de temps At définis par l'utilisateur dans le fichier de données ; le choix d'un 
algorithme adapté à la non-linéairité du problème traité était la principale difficulté de la 
programmation du module CSNX. 
VIII.4.2 Algorithme adopté pour gérer l'aspect non-linéaire du problème 
La principale difficulté rencontrée dans le choix d'un algorithme approprié provient de la 
double non-linéarité du problème étudié : non linéarité de comportement du squelette et non 
linéarité due à l'évolution de la surface libre. 
Pour des raisons que nous avons évoquées précédemment, notre choix s'est porté sur la 
méthode de Newton-Raphson modifiée pour résoudre la non-linéarité d'ordre mécanique. Pour 
gérer l'aspect hydraulique non-linéaire, nous avons choisi d'adopter un algorithme basé sur la 
linéarisation par morceaux de l'évolution du phénomène. Ceci permet de conserver la symétrie 
des matrices avec un traitement numérique plus souple et plus rapide, tout en maintenant une 
précision satisfaisante du résultat recherché. 
L'algorithme adopté pour CSNX résulte de la combinaison entre ces deux méthodes (figure 
VIII.8). Il est caractérisé par plusieurs boucles imbriquées, qui permettent de gérer les deux 
sources de non-linéarité simultanément. 
La boucle principale gère le traitement du problème au cours d'un pas de temps donné. 
Après résolution du système matriciel (équation VIIÎ.7Î) et calcul des contraintes et du degré de 
saturation actualisés, le programme effectue des vérifications simultanées sur le critère de 
plasticité et le taux de variation du degré de saturation. 
La convergence est obtenue du point de vue mécanique lorsque l'amplitude des corrections 
plastiques rapportée à l'effort interne est inférieure à une certaine tolérance définie par 
l'utilisateur. Dans un esprit similaire, la convergence hydraulique est obtenue si le taux de 
variation du degré de saturation au cours du pas de temps rapporté au degré de saturation initiai 
(valeur au début du pas de temps, à partir de laquelle les matrices ont été construites) est inférieur 
à une certaine tolérance fixée par l'utilisateur. 
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Figure VIII.8 Algorithme de résolution adopté 
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Dans ie cas où ii y a convergence hydraulique et non-convergence mécanique (plastification 
d'un ou plusieurs points d'intégrations dans le modèle), un processus itératif est activé, qui réalise 
la modification du second membre de l'équation VIH.71 pour le calcul des incréments de 
déplacements et de charges hydrauliques induits par le chargement de corrections plastiques. Le 
programme procède par itérations successives sur l'évolution de l'état plastique, en s'assurant à 
chaque itération de la convergence hydraulique. 
Dans les cas de non-convergence hydraulique ou dans le cas où le nombre maximal 
d'itérations de plasticité défini par l'utilisateur est atteint, un processus de sous-incrémentation 
automatique est enclenché, qui subdivise le pas de temps en cours de traitement et réalise le 
calcul pour des sous-pas de temps intermédiaires, permettant de gérer l'évolution non-linéaire. 
Ce processus de sous-incrémentation des pas de temps permet de traiter une éventuelle 
variation du chargement ou une variation des conditions aux limites entre le début et la fin du pas 
de temps principal, sur la base d'une évolution linéaire sur l'intervalle de temps considéré. 
Cet algorithme a montré une grande souplesse d'utilisation. La sous-incrémentation 
automatique permet des gains de temps et assure la convergence d'un calcul même fortement 
non-linéaire ; elle présente, de plus, l'avantage de minimiser le nombre de pas de temps 
principaux à définir, réduisant ainsi ie volume des informations stockées en sortie de calcul. 
VHI.4.3 Organigramme fonctionnel du module développé 
La programmation du nouveau module a été réalisée selon la structure traditionnellement 
adoptée pour les modules de CESAR-LCPC. L'organigramme fonctionnel du module est donné 
sur la figure VIII.9 ; celle-ci montre les sous-programmes du nouveau bloc de calcul et leur 
fonction dans !e calcul. 
Le nouveau module permet la définition de l'état initial des déplacements et de la charge 
hydraulique selon les mêmes principes que CSNL ; les chargements, comme les conditions aux 
limites du type charges hydrauliques à valeurs imposées peuvent, de plus, être appliqués 
progressivement dans le temps (enchaînement de phases). Les sorties de calcul ont, par ailleurs, 
été organisées de la même manière que dans le module CSNL. 
L'algorithme du programme permet également le stockage des informations nécessaires à 
une reprise du calcul (pour une activation ou une désactivation d'un groupe d'éléments à travers 
la modification de ses propriétés mécaniques) ; le fichier de stockage comporte les déplacements, 
la charge hydraulique, les contraintes et le degré de saturation actualisés aux points d'intégration 
ainsi que l'état des variables d'écrouissage ; il peut être constitué en fin de calcul ou à la fin d'un 
pas de temps intermédiaire défini par l'utilisateur. Les données nécessaires au fonctionnement du 
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Figure VIII.9 : Organigramme fonctionnel du nouveau module de calcul. 
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D'un autre côté, l'adaptation du programme a nécessité l'extension des capacités de ia famille 
d'éléments relative au traitement de la consolidation dans CESAR-LCPC pour pouvoir gérer la 
variation du degré de saturation, de la perméabilité, de la porosité, de l'emmagasinement 
hydraulique et du coefficient de perméabilité en chaque point d'intégration de l'élément. Ceci 
nous a conduit à modifier le sous-programme qui gère le traitement de la famille d'éléments de 
consolidation ELEM41, et à introduire un certain nombre de sous-programmes complémentaires. 
La figure VIII. 10 décrit l'organigramme du nouveau sous-programme ELEMxx, ainsi que ses 
sous-programmes auxiliaires. 
La nouvelle famille d'éléments finis introduite respecte une logique relativement simple : 
connaissant les valeurs de charges hydrauliques aux noeuds, celles-ci sont extrapolées aux points 
d'intégration où l'on effectue le calcul de la pression d'eau u^ à partir de la valeur de ia charge 
hydraulique et de la cote du point considéré ; il en découle la détermination du degré de 
saturation par le biais de la relation S/u^,) et l'actualisation des différents paramètres non-
linéaires : le coefficient de perméabilité, l'emmagasinement hydraulique et le coefficient de 
Bishop. 
Les données nécessaires à la nouvelle famille d'éléments sont identiques à celles des 
éléments de consolidation de CESAR-LCPC ; les différences proviennent uniquement des 
propriétés hydrauliques complémentaires qui gèrent le traitement hydraulique et mécanique au-
dessus de la surface libre. 
Deux types de comportement ont été provisoirement prévus pour le traitement 
hydromécanique au-dessus de la surface libre, le choix étant régi par un indicateur II : 
- un comportement défini par les lois développées dans l'approche proposée dans la 
première partie de ce chapitre (option 11=1), 
- un comportement défini par ces mêmes lois mais avec une fonction de désaturation basée 
sur une valeur minimale du degré de saturation des terrains en place (11=2). 
Cette deuxième option (11=2) considère une loi de variation du degré de saturation qui se met 
sous la forme : 
Sr(uw) = l s i u ^ O 
et 
K 
S r ( u J = Sr + =—j- s iu w <0 (Vffl.72) 
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Figure VIII. 10 : Organigramme fonctionnel du traitement de la nouvelle famille d'éléments. 
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En ce qui concerne la variation de la perméabilité avec l'évolution de l'indice des vides, deux 
options ont été programmées : 
- la première option décrit la variation du coefficient de perméabilité en chaque point par 
rapport à un indice des vides de référence ek homogène dans le massif, les coefficients de 
perméabilité définis au programme étant supposés obtenus à partir d'un essai sur un échantillon 
dont ek serait l'indice des vides ; 
- la deuxième option permet de caractériser la variation du coefficient de perméabilité en 
chaque point du massif par rapport à l'indice des vides initial en ce point, les coefficients de 
perméabilité définis au programme étant supposés déduits d'un essai en place ; cette seconde 
option est activée en attribuant une valeur nulle à ek dans le fichier des données et le programme 
calcule la valeur de l'indice des vides initial en chaque noeud du maillage via la loi de 
comportement élastoplastique (seule la loi de comportement MELANIE est pour l'instant adaptée 
pour réaliser ce calcul). 
Du point de vue mécanique, la programmation de la nouvelle approche n'a nécessité aucune 
modification dans les sous-programmes du module CSNL relatifs au traitement de la plasticité et 
le nouveau programme peut en toute rigueur traiter toutes les lois de comportement non-linéaires 
initialement prévues dans ce module (Kattan, 1990). 
Les données nécessaires à la définition des propriétés d'un groupe d'éléments de la nouvelle 
famille sont explicitées en annexe de ce rapport. 
V1IL4.4 Calculs de vérifications 
Généralités 
La validation d'un outil de calcul en élément finis est une tâche complexe qui doit porter sur 
deux aspects fondamentaux : vérifier, d'une part, le bon fonctionnement mathématique du 
programme (une résolution correcte des équations développées) et vérifier, d'autre part, la 
capacité de l'approche programmée à représenter la réponse d'un massif aux différentes 
conditions auxquelles il peut être soumis. 
Le premier aspect de la validation d'un programme est d'ordre numérique et théorique ; il 
s'agit, dans un premier temps, de vérifier le bon fonctionnement mathématique de chaque sous-
programme, puis, celui de deux ou plusieurs sous-programmes (en vérifiant, par le calcul 
mathématique, que les résultats de calcul correspondent aux paramètres d'entrée) ; dans un 
deuxième temps, la vérification du programme consiste à confronter les résultats de calculs de 
cas simples aux solutions analytiques existantes ou pouvant être développées ; pour les cas plus 
complexes, on peut avoir recours à des solutions de référence données par d'autres codes de 
calculs. 
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Le deuxième aspect de la validation consiste à vérifier l'approche physique et théorique 
adoptée dans le programme ; les résultats de calcul doivent être confrontés, dans un premier 
temps, à des mesures réalisées au cours d'expériences dont les conditions peuvent être 
relativement bien maîtrisées (géométrie, chargement, conditions aux limites, homogénéité des 
propriétés du matériau, etc.) ; dans un deuxième temps, le programme doit être appliqué à la 
modélisation d'ouvrages en vraie grandeur instrumentés, afin d'analyser la représentativité du 
modèle par rapport au comportement observé en conditions naturelles. 
Vérification effectuée pour le module CSNX 
Nous n'aborderons, dans cette section, que l'aspect numérique et théorique de la validation 
du nouveau module CSNX. Du fait de l'absence de résultats expérimentaux assez détaillées pour 
la validation de l'approche proposée, ce deuxième aspect n'a pu être abordé qu'à travers 
l'application du programme à un calcul d'ouvrage instrumenté ; celle-ci sera présentée dans le 
chapitre suivant (chapitre IX). 
Une vérification numérique a été opérée systématiquement après chaque modification ou 
création d'un sous-programme. Dans un deuxième temps, et faute de pouvoir développer une 
solution analytique exacte pour le problème de la consolidation en présence de surface libre, la 
vérification du programme s'est fondée sur la comparaison des résultats obtenus sur des cas 
pratiques à des résultats de référence donnés par d'autres modules existants dans CESAR 
antérieurement validés par rapport à différentes solutions analytiques (Piau, 1991 ; Mestat, 
1994). 
En effet, le module mis au point permet, par le choix approprié des paramètres, de traiter un 
problème mécanique pur (élastique ou élastoplastique), un problème hydraulique pur (avec ou 
sans surface libre) ou un problème de consolidation en conditions saturées (en fixant le niveau de 
la surface libre). Ce sont ces trois cas de figure que nous avons considérés pour la vérification du 
nouveau programme. 
Cette méthodologie de validation par rapport à des calculs de référence présente l'avantage 
de permettre la validation du programme aussi bien sur des cas simples, unidimensionnels avec 
comportement élastique, que sur des cas plus complexes bidimensionnels et/ou avec 
comportement élastoplastique. Le tableau VIII. 1 décrit les cas traités pour la vérification du 
module CSNX. 
Le comportement élastoplastique considéré est décrit par le modèle MELANIE sous la 
nouvelle version de programmation introduite au chapitre précédent (chapitre VII). Les 
caractéristiques de sol considérées sont, par ailleurs, celles (issues des résultats expérimentaux de 
Cubzac-les-Ponts) que nous avons adoptées dans les applications de ce même chapitre VII ; elles 
sont rappelées dans le tableau VIII.2. 
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La vérification du traitement de l'aspect mécanique du problème de la consolidation s'est 
basée sur les deux modèles présentés sur les figures VÏÏI.lla et VIILllb. Pour découpler la 
réponse mécanique des aspects hydrauliques, la charge hydraulique est imposée constante en tout 
noeud du maillage. Les résultats obtenus à l'aide du nouveau module ont été confrontés à ceux 
issus de calculs effectués avec le module MCNL de CESAR. 
La confrontation a porté sur les déplacements obtenus en surface, sur les isovaleurs des 
déplacements obtenus au sein du massif et sur les distributions de contraintes induites dans le sol. 
Dans le cas d'un comportement de soi élastoplastique, la comparaison a également porté sur la 
distribution des déformations plastiques. Ces comparaisons sont présentées en annexe de ce 
rapport. 
La vérification de la partie hydraulique de la consolidation a été basée dans un premier 
temps sur des modèles d'écoulement en conditions saturées et, dans un deuxième temps, sur un 
modèle qui considère la présence d'une surface libre (figures VIII.île et VIII.lid). On a 
considéré le cas d'une colonne indéformable sujette à une différence de charge hydraulique entre 
ses deux extrémités (modèle El) et le cas d'un écoulement bidimensionnel autour d'un rideau de 
palplanches (modèle E2). Pour simuler le milieu indéformable, les déplacements ont été imposés 
nuls en tout noeud du maillage. Les réseaux d'équipotentielles obtenus en régime permanent avec 
CSNX sont en parfaite concordance avec les résultats obtenus avec le module NSAT. Les 
résultats sont présentés en annexe. 
La troisième étape de la vérification consistait à tester le couplage entre les deux aspects 
mécanique et hydraulique de la consolidation en conditions saturées pour les modèles présentés 
sur les figures VIII.Ile et VIII. 1 lf. Les résultats des calculs ont été comparés aux résultats 
obtenus à l'aide des modules CSLI et CSNL de CESAR. 
Ces confrontations ont confirmé le bon fonctionnement du nouveau module, notamment en 
termes d'évolution dans le temps ; de plus, les résultats à long terme sont identiques à ceux 
obtenus par les calculs découplés (les déplacements obtenus correspondent à ceux obtenus par le 
calcul mécanique en conditions drainées et l'état final de pressions correspond à la distribution 
hydrostatique d'équilibre ). 
Une dernière vérification a porté sur le problème de l'écoulement autour d'un rideau de 
palplanches (modèle E2) ; i! s'agissait de vérifier qu'on obtient, à long terme, un champ de 
charges hydrauliques unique quelle que soit la déformabilité du massif. Le modèle E2 
précédemment traité en considérant un milieu indéformable a été repris en calcul couplé et la 
confrontation des résultats de calculs s'est révélée satisfaisante. 
Ces premiers calculs ont permis de vérifier le bon fonctionnement du module, que ce soit du 
point de vue mécanique, hydraulique ou en couplage hydromécanique en conditions saturées ; il 
reste, toutefois, nécessaire de compléter cette vérification du module par une validation du 
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Figure VIII. 11 : Modèles utilisés pour vérifier le nouveau bloc de calcul CSNX. 
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V1II.5 Application du programme à quelques cas pratiques 
La présente section est consacrée à l'application du programme à quelques cas pratiques, qui 
permettent d'évaluer l'influence des possibilités offertes par le nouveau bloc de calcul, à savoir la 
prise en compte de la variation de la perméabilité du sol avec l'évolution de son indice des vides 
et de la cinématique du niveau piézométrique à l'intérieur du massif. 
Nous nous sommes intéressés au problème d'une fondation superficielle et à celui du 
creusement d'un tunnel. Les configurations considérées, pour les deux problèmes, sont identiques 
à celles précédemment traitées au chapitre VIL Les paramètres de sol sont, par ailleurs, 
identiques à ceux considérés précédemment dans le chapitre VII et dans les calculs de 
vérification (tableau VIII.2 ; paramètres issus des résultats expérimentaux du site de Cubzac-Les-
Ponts). 
VÏIL5.1 Modélisation du chargement d'une fondation superficielle 
La configuration considérée pour le problème de la fondation superficielle est identique à 
celle précédemment traitée dans le chapitre VII et pour les calculs de vérification du présent 
chapitre (figure VÍIÍ.11 f). 
Les premiers calculs ont visé à étudier, en conditions de consolidation saturées, l'effet de la 
prise en compte de l'évolution des coefficients de perméabilité en fonction de la variation de 
l'indice des vides. Huit calculs ont été effectués en utilisant les deux options du programme 
CSNX : variation par rapport à un indice des vides homogène en tout point du massif (calculs 
ckl à ck5) et variation par rapport à l'indice des vides initial (calculs ck6 à ck8). Le tableau 
VIII.3 donne les paramètres introduits pour chaque calcul et le traitement correspondant. 
Les résultats des calculs ont mis en évidence l'influence de la variation du coefficient de 
perméabilité sur l'évolution du phénomène de consolidation dans le temps. 
Les résultats obtenus en termes de tassement de surface sur l'axe de la fondation sont 
représentés sur la figure VIII. 12 ; ils confirment la nette influence de la variation de la 
perméabilité du sol sur l'évolution des déformations du sol, cette évolution étant liée à la vitesse 
de dissipation des surpressions interstitielles et par conséquent au coefficient de perméabilité du 
sol. Les différences sont, toutefois, beaucoup moins importantes lorsque le coefficient de 
perméabilité utilisé est issu d'un essai en place (calculs ck6 à ck8), l'indice des vides de référence 
étant, en tout point, celui correspondant à l'état in situ initial. 
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Tableau VIII.3 : Description des calculs avec différents traitement de la variation du coefficient 
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Une deuxième configuration a considéré un niveau piézométrique situé à l'intérieur du 
massif à 4m de profondeur par rapport à la surface (figure VIII. 13) ; cette nouvelle configuration 
a nécessité une redéfinition des contraintes initiales et de préconsolidation dans le massif (figure 
VIII. 13). 
Deux calculs ont été effectués : le premier calcul à l'aide du module CSNX en tenant compte 
du niveau piézométrique (calcul caln) et en adoptant dans le domaine des pressions négatives un 
traitement basé sur l'équation de l'écoulement généralisée par Richards (1931) et sur la définition 
des contraintes effectives de Bishop (1960) ; dans le second calcul (calcul cals), le traitement de 
la consolidation a été identique au cas des sols saturés situés au-dessous de la surface libre 
(écoulement de Darcy et notion de contraintes effectives de Terzaghi). Le tableau VIII.4 
regroupe les données complémentaires utilisées dans ces calculs. 
Les calculs ont montré une grande influence de la prise en compte de la position du niveau 
piézométrique sur les surpressions interstitielles qui se développent à court terme sous la 
fondation et l'évolution des déformations du massif dans le temps. 
Tableau VIII.4 : Définition des calculs et des paramètres complémentaires pour le 
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Figure VIII. 12 : Influence de la prise en compte de la variation du coefficient de perméabilité en 
fonction de l'évolution de l'indice des vides - Comparaison des tassements obtenus sur l'axe de la 
fondation. 
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Figure VIII. 13 ; Modèle considéré pour étudier l'influence de la présence d'une surface libre. 
Les résultats des calculs en termes de surpressions interstitielles 4 jours après la construction 
sont représentés sur la figure VII. 14. Le calcul avec les hypothèses de Richards-Bishop montre 
que les surpressions interstitielles qui se développent sous la fondation sont confinées au-dessous 
du niveau piézométrique ; leur amplitude est par ailleurs nettement plus faibles que les 
surpressions données par un calcul traditionnel (figure VIII. 14) ; la zone désaturée semble 
amortir la charge de la fondation. 
Cette plus faible augmentation des pressions d'eau induit une plus grande part de tassement à 
court terme et une consolidation plus rapide du massif (figure VIII. 15), les états de déformations 
finales étant cependant identiques. Ce résultat pourrait apporter une explication à un fait souvent 
observé dans la confrontation des résultats des calculs classiques de fondations ou de remblais à 
des mesures, puisqu'on constate généralement que ces calculs (supposant une nappe située à la 
surface du massif) conduisent à sous-estimer les déformations qui se développent à court terme 
tout en donnant des résultats satisfaisants à moyen et long termes (Magnan, 1989 ; Lépidas et 
Magnan, 1990). 
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Figure VIII. 14 : Comparaison des surpressions interstitielles qui se développent à court terme 
(t=14 jours) sous une fondation. 
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Figure VIII. 15 : Evolution des tassements sur l'axe de la fondation en surface- Comparaison des 
résultats de calculs tenant compte et ne tenant pas compte de ia présence de la surface libre. 
VHI.5.2 Modélisation du creusement d'un tunnel 
Le massif avec surface libre utilisé dans la précédente section a été repris pour la 
modélisation du creusement d'un tunnel de 2m de diamètre sous 6m de couverture (figure 
VIII. 16). 
Quatre calculs ont été effectués ; trois calculs tiennent compte du niveau piézométrique à 
l'aide de différentes hypothèses sur les paramètres de l'approche de Richards-Bishop (calcul calq, 
calp et caln) ; le dernier calcul ne tient pas compte du niveau piézométrique (calcul cals ; 
hypothèses de Darcy-Terzaghi). Les paramètres nécessaires au traitement de la consolidation au-
dessus de ia surface libre sont donnés dans le tableau VIII.6. 
Tableau VIII.6 : Description des calculs et des paramètres nécessaires au traitement de la 







































hypothèses de Darcy-Terzaghi 
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Chaque calcul a été effectué en trois phases : déconfinement du terrain (taux de 
déconfinement À passant de 0 à 0,3 en 4 jours), application du chargement résiduel après la pose 
du revêtement (A. passant de 0,3 à 1 en 4 jours) et consolidation du terrain. 
Le revêtement de l'ouvrage, d'une épaisseur de 25cm, est supposé élastique isotrope drainant, 
sa perméabilité étant isotrope et égale à 5.10-* m/jour ; son module d'élasticité a été pris égal à 
15MPa et son coefficient de Poisson à 0,2. 
Les résultats de calcul montrent des déformations de massif plus importantes lorsqu'on tient 
compte de l'évolution de la surface libre ; la figure VIII. 17 compare les tassements de surface sur 
l'axe de l'ouvrage et leur évolution dans le temps ; la figure VIII. 18 compare les cuvettes de 
tassement obtenues après 4 jours, 2 ans, 20 ans et t=180 ans. 
A court terme, les cuvettes de tassement données par les quatre calculs restent quasi-
équivalentes ; la désaturation du massif donne toutefois des tassements plus importants (+0 à 
+20%) et une cuvette de tassement moins étendue dans le massif (figure VIII. 18). 
A long terme, la désaturation du sol induit des effets plus importants, les tassements étant 
d'autant plus importants que la capacité du sol à retenir l'eau est faible (rétention gérée par les 
paramètres As, Bs et Sr . ) ; les figures VIII.17 et VIII. 18c confirment ce phénomène. 
Par ailleurs, la vitesse à laquelle évoluent les tassements est fortement influencée par la 
vitesse de désaturation du sol (gérée par les paramètres As, Bs, Ak, Bk et kr . ainsi que par la 
déformabilité du sol) ; la figure VIII.17 montre que le temps nécessaire à la stabilisation des 
phénomènes est nettement plus important dans les cas "cain" et "calp" que dans le cas "calq", ce 
dernier cas atteignant la stabilisation beaucoup moins rapidement que le cas traité en conditions 
saturées (notons que les cas caln et calp ne sont pas arrivés à la stabilisation à la fin du calcul). 
Les résultats obtenus en termes de surpressions interstitielles autour de l'ouvrage peuvent 
compléter la compréhension des phénomènes. En effet, les surpressions qui se développent à 
court terme ne sont que faiblement influencées par la présence de la surface libre (figure 
VIII. 19a). A plus long terme, en revanche, le rabattement progressif du niveau piézoméîrique 
induit une propagation de la perturbation hydraulique dans le massif et des déformations 
additionnelles dues à l'augmentation des contraintes effectives. 
La comparaison des résultats des quatre calculs (figures VIII. 19a et VIII.19b) montre que le 
rabattement de la nappe est d'autant plus important que la capacité du sol à retenir l'eau est plus 
grande ; ceci se traduit par une plus grande perte de charge autour de l'ouvrage et par conséquent 
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Figure VIII. 16 : Modèle considéré pour simuler le creusement d'un tunnel. 
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Figure VIII. 17 : Evolution du tassement de surface sur l'axe de l'ouvrage - Comparaison des 
résultats obtenus par les calculs tenant et ne tenant pas compte de la surface libre. 
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Figure VIII. 18 : Cuvette de tassement de surface à court, moyen et long terme - Comparaison des 
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Vffl.6 Développements futurs 
Les développements présentés dans ce chapitre nécessitent d'autres travaux dans l'avenir, 
notamment pour compléter la vérification du nouveau module CSNX et de la validité de 
l'approche physique qu'il propose. 
En effet, l'absence de solution analytique a empêché de vérifier le programme sur un 
problème de consolidation en milieu déformable avec surface libre ; il sera important dans 
l'avenir de réaliser cette vérification. Il sera également indispensable de valider l'approche 
programmée par confrontation de ses résultats à des mesures réalisées sur des massifs de sols 
dont les propriétés mécaniques et hydrauliques ont été au préalable bien déterminées aussi bien 
dans le domaine des pressions interstitielles positives que dans celui des pressions négatives. 
Par ailleurs, les premières applications du nouveau module de calcul CSNX à l'étude de deux 
ouvrages à l'aide du modèle MELANIE a posé un certain nombre de questions qui mériteraient 
d'être examinées dans l'avenir. Les questions qui nous ont paru importantes concernent : 
- le profil des pressions d'eau à l'état initial, 
- la définition de l'état initial des contraintes dans le massif. 
- le traitement d'une surface drainante soumise à une pression d'eau négative (surface de 
suintement), 
- les modes de plastification du modèle MELANIE et le traitement des points du mailîage 
qui peuvent subir des sollicitations en traction. 
La première de ces questions concerne la définition du profil des pressions interstitielles 
dans le massif à l'état initial, et notamment au-dessus du niveau piézométrique au proche 
voisinage de la surface. 
En effet, dans l'état actuel du programme, la définition de l'état hydraulique initial est basée 
sur la donnée (en tout point du modèle) de la charge hydraulique qui correspond à l'équilibre 
initial du massif (figure VIII.20a). Cette définition implique une distribution hydrostatique des 
pressions d'eau (figure VIII.20b) qui a l'inconvénient de ne pas décrire les conditions d'un massif 
réel où la pression d'eau devrait tendre vers une valeur correspondant à l'équilibre entre la 
pression atmosphérique et les forces de succion entre particules de sol (figure VIII.20c). 
Toutefois, les pressions d'eau initiales du massif n'interviennent en aucun cas dans les 
conditions d'équilibre du problème ; le rôle du fluide interstitiel est traité dans le module CSNX 
par la variation de pression (ou de charge hydraulique) par rapport aux conditions hydrostatiques, 
et ce aussi bien dans l'équation d'équilibre mécanique que dans l'équation de consolidation de la 
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masse d'eau. En revanche, la distribution des pressions interstitielles est nécessaire pour ia 
détermination du profil de saturation du massif au-dessus de la surface libre via la relation S/i^). 
Une des solutions proposées serait de définir l'état hydraulique initiai au-dessus de la nappe 
à l'aide de la distribution du degré de saturation et d'en déduire le profil des pressions à partir de 
la relation Sr(uw) supposée univoque, Cette option n'est pas encore intégrée dans le programme ; 
il sera utile de la prévoir dans l'avenir. 
Une deuxième solution, à notre avis plus adéquate, serait d'adapter le programme de façon à 
réaliser un premier calcul d'initialisation hydraulique ; cette phase permettrait de déterminer (en 
fonction des propriétés du soi "kr (Sr) et Sr(uw)", du niveau fixé à la nappe, et des conditions 
adéquates aux limites du modèle), la distribution des pressions d'eau qui correspond à l'équilibre 
initial du massif, cet équilibre étant traduit par l'équation : 
div k,(Srl..)).g?ad(± + z)\ = 0 (VIII.73) 
Cette dernière solution facilite le traitement du deuxième point abordé dans cette section, 
relatif à la définition des contraintes initiales. 
En effet, la définition de l'état initiai des contraintes est basée dans les modules de calcul 
couplé de CESAR sur la notion de contraintes effectives, calculées à partir du poids voîumique 
déjaugé des différents matériaux du massif et d'un coefficient K^ dans les massifs à surface 
horizontale. Cette définition implique l'hypothèse d'une distribution de pressions hydrostatique. 
Pour pallier cet inconvénient, nous proposons de définir l'état des contraintes totales verticales 
(sur la base du poids voîumique du sol) et d'adapter le programme pour en déduire le profil des 
contraintes effectives verticales en fonction des pressions d'eau (principe de Terzaghi) et du 
degré de saturation du sol (généralisation de Bishop), les contraintes effectives horizontales 
pouvant alors être déduites à l'aide du rapport —~- = K0 Ce traitement permettrait une 
représentation plus adéquate de l'état des contraintes d'un massif avec surface libre (figure 
V1II.21). 
La troisième proposition concerne le traitement des surfaces drainantes dans le cas où elles 
sont traversées par le niveau piézométrique (figure VI11.22). 
En effet, l'apparition de pressions d'eau négatives à ce niveau nécessite d'imposer une 
condition de flux normal nul sur la surface concernée, sinon, la condition à la limite de 
surpression nulle simulera un écoulement vers l'intérieur du massif. La programmation d'une 
condition limite mixte du type "suintement" (déjà opérationnelle dans le module de diffusion 
NSAT de CESAR-LCPC, cf chapitre II de ce mémoire) permettra d'étendre les capacités de 
calcul du nouveau module. 
348 
Figure VU!.20 : Différentes hypothèses possibles pour le profil des pressions interstitielles 
initiales dans un massif naturel. 
Figure VIÍI.21 : Définition proposée des contraintes effectives. 
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Figure VIII.22 : Traitement des surfaces de suintement. 
La dernière proposition concerne le traitement de la plastification du sol par le modèle 
MELANIE. En effet, les premiers calculs réalisés ont fait apparaître deux modes de plastification 
distincts (figure VIII.23) : une plastification "stable" à dominante volumique, qui induit des 
déformations plastiques par écrouissage de la surface de charge et une plastification 
"potentiellement instable" avec cisaillement dominant, dont la rencontre ne permet pas la 
convergence des calcuis. 
Pour pallier cet inconvénient, nous proposons d'ajouter un traitement spécifique aux zones 
du modèle où apparaît ce type de plastification instable ; ce traitement consisterait à supposer la 
rupture aux points concernés et à éliminer leur rôle dans les équations du problème. Ce 
traitement permettrait d'assurer la convergence des calculs tout en préservant la représentativité 
du modèle ; il pourrait par ailleurs être étendu pour gérer les points en traction dans le massif, qui 
pour l'instant, suivent un traitement élastique. 
Enfin, une avancée importante sera l'application du nouveau module CSNX et de la loi de 
comportement MELANIE dans un calcul tridimensionnel. Bien qu'une programmation générale 
(3D) ait été suivie au cours de nos développements, le bon fonctionnement du programme en 
conditions tridimensionnelles reste en effet à vérifier. 















Figure VIO.23 :Types de plastification pouvant apparaître au cours d'un calcul à l'aide de 
MELANIE (la limite entre les deux zones dépend de la loi d'écoulement plastique). 
VHI.7 Conclusions 
Ce chapitre a été consacré à la description du développement théorique et variationnel 
d'une approche de calcul pour le traitement de la consolidation en présence d'un niveau 
piézométrique variable. 
Cette approche considère un traitement monophasique du problème basé sur les 
généralisations de Bishop (1960) et de Richards (1931) pour la description de la continuité du 
comportement mécanique et hydraulique entre les deux zones séparées par le niveau 
piézométrique. L'approche permet également de considérer la variation du coefficient de 
perméabilité du sol avec l'évolution des déformations dans le massif. 
La nouvelle approche a été adaptée à un traitement numérique par la méthode des 
éléments finis pour un milieu élastoplastique écrouissable ; elle a été programmée dans un 
nouveau module (CSNX) s'intégrant dans le progiciel CESAR-LCPC. 
Le bon fonctionnement du nouveau module a été vérifié en conditions 
unidimensionnelies et bidimensionnelles, en comportement élastique et élastoplastique, par 
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confrontation de ses résultats à ceux donnés par d'autres modules de CESAR entièrement validés 
par divers travaux antérieurs. 
L'application du module développé au calcul de deux ouvrages construits dans un massif 
avec surface libre a montré l'importance de la prise en compte, dans une analyse couplée, de la 
position du niveau piézométrique et de son évolution au cours du temps. 
Dans le cas d'un massif chargé par une fondation superficielle, la prise en compte du 
niveau piézométrique a une grande influence sur l'étendue des suppressions interstitielles 
obtenues à court terme sous ia fondation et sur l'évolution au cours du temps des déformations du 
sol. 
Dans le cas d'un tunnel, le niveau de la nappe n'a qu'une faible influence sur les variations 
de pressions à court terme autour de l'ouvrage. En revanche, la diminution des pressions qui se 
développent au cours du temps par drainage des eaux souterraines vers l'ouvrage s'amplifie avec 
le rabattement du niveau piézométrique. Il en résulte un accroissement des déformations du 
massif, dont l'évolution dépend de la capacité d'emmagasinement du sol et dont l'amplitude 
finale dépend du régime hydraulique obtenu à l'équilibre correspondant aux conditions de 
réalimentation à long terme. 
Ces deux applications permettent d'apprécier l'influence des possibilités offertes par le 
nouveau module CSNX. Des travaux complémentaires restent toutefois à mener pour améliorer 
la représentativité du modèle de calcul ; quelques points de réflexion ont été présentés à la fin de 
ce chapitre. 
Les compléments futurs les plus importants concernent sans doute la validation de 
l'approche proposée par rapport à des expérimentations assez complètes et par l'application du 
module au calcul d'ouvrages réels instrumentés. Dans ie chapitte suivant, nous présentons une 
modélisation de ce type réalisée pour un cas de tunnel autour duquel le drainage des eaux 
souterraines et la variation du niveau piézométrique semblent avoir joué un rôle important dans 





MODELISATION COUPLEE D'UN OUVRAGE REEL INSTRUMENTE -
L E TUNNEL DE GRIMSBY 
IX. 1 Introduction 
Le présent chapitre est consacré à l'application de CESAR-LCPC à l'analyse des 
phénomènes de consolidation du sol autour d'un ouvrage creusé dans des argiles : le tunnel de 
Grimsby. 
Les argiles en place étant relativement compressibles, la réalisation de l'ouvrage a été 
accompagnée de mesures de tassements de surface pendant et après la construction ; les 
mesures se sont poursuivies pendant onze ans après la fin des travaux. 
Les données géotechniques disponibles proviennent de deux campagnes de 
reconnaissance, l'une préliminaire au projet (Glossop et O'Reilly, 1982) et l'autre réalisée 
ultérieurement, dans le cadre d'une étude destinée à expliquer la persistance des mouvements 
de la surface huit ans après la construction (Mair et al., 1992). 
Trois sections de l'ouvrage ont été instrumentées (stations de mesures A, B et C) ; les 
mesures ayant été plus exhaustives au niveau de la station B, c'est cette section qui a été 
retenue pour les modélisations décrites dans ce chapitre. 
Plusieurs modélisations ont été effectuées, en utilisant principalement le modèle de 
comportement MELANIE ; les résultats obtenus ont été confrontés aux mesures issues de la 
station B et comparés aux résultats donnés par des calculs en élasticité isotrope et anisotrope 
et en élastoplasticité isotrope. Différentes hypothèses ont été considérées pour le traitement de 
la surface libre, afin d'évaluer les possibilités de l'approche développée dans le précédent 
chapitre. 
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EX.2 Présentation du projet 
Le tunnel de Grimsby a été réalisé dans le cadre de l'aménagement du réseau 
d'assainissement de la ville de Grimsby en Angleterre ; le plan de situation de l'ouvrage est 
décrit sur la figure DC 1. 
La galerie d'un diamètre de 3m a été réalisée à l'aide de deux boucliers avançant 
respectivement vers le nord et vers le sud à partir du puits d'accès MH5 (figure IX. 1). Chaque 
bouclier faisait 3m de diamètre, 3,4m de long et possédait une jupe arrière de 0,9m de 
longueur. L'abattage du stross a été réalisé à l'aide de pelles mécaniques et pneumatiques. 
Le profil géotechnique du massif le long du tracé de l'ouvrage est donné sur la figure 
IX.2. Le massif est principalement constitué de trois couches d'argiles : une couche de faible 
épaisseur constituée d'argile de consistance moyenne, une couche d'argile marine 
compressible et une couche d'argile caillouteuse relativement raide. Le niveau piézométrique 
varie entre 2 et 4m de profondeur par rapport à la surface du sol. 
La couverture de terrain au-dessus du tunnel varie entre 5 et 8m le long du tracé. Dans sa 
partie nord, le tunnel rencontre des conditions de sol hétérogènes : le front de taille traverse 
les argiles raides en partie basse et la couche d'argile marine de faibles caractéristiques 
géotechniques en demi-section supérieure. Dans sa partie sud, la galerie est située entièrement 
dans la couche d'argile marine. 
Trois sections ont été équipées de tassomètres, les stations A, B et C (figures IX. 1 et 
ÍX.2). Au niveau des stations A et B, un suivi continu a été réalisé pendant et après la 
construction (11 ans de mesures) ; les mesures de la station C ont été interrompues un an après 
la construction. 
Les premiers travaux réalisés sur une distance de 120 m vers le nord et 80m vers le sud à 
partir du puits MH5 ont provoqué, en 3 jours, 60 mm de tassement sur l'axe de l'ouvrage en 
surface (au niveau de la station A) ; ceci a conduit à modifier la méthode d'exécution en 
appliquant une surpression d'air de 41kPa sur toute une partie de la galerie située derrière le 
front de taille. Cette disposition a permis d'atténuer l'évolution des tassements et d'améliorer la 
vitesse d'avancement des travaux (avec des cadences de l'ordre de 2 à 4m par jour). 
Le revêtement de la galerie a été réalisé en deux temps : dans un premier temps, des 
voussoirs de 20 cm d'épaisseur ont été placés derrière la jupe du bouclier ; dans un second 
temps, une paroi en béton de 18 cm d'épaisseur a été coulée sur place derrière les voussoirs. 
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IX.3 Synthèse des mesures réalisées 
La figure IX.3 donne l'évolution des tassements mesurés en surface sur l'axe du tunnel au 
niveau des trois sections de mesures, l'origine du temps étant fixée pour chaque courbe de 
mesures au moment du passage du bouclier à la station considérée. On observe une évolution 
des déformations du sol en trois phases distinctes : une phase de déformations à court terme 
(au cours du creusement) ; une phase de déformations intermédiaires (alors que la galerie est 
pressurisée) et une phase de déformations différées (après suppression de la pression d'air). 
L'évolution des cuvettes de tassements observées sur les trois stations de mesures est 
représentée sur la figure IX.4. 
Au niveau de la station A, le tunnel se trouve à 8m de profondeur dans un profil 
comprenant dans sa partie inférieure de l'argile caillouteuse et en partie supérieure la couche 
d'argile marine. Les premiers travaux sous pression atmosphérique ont conduit en trois jours à 
60 mm de tassements de surface sur l'axe de l'ouvrage. Après application de la pression d'air, 
l'évolution des tassements s'est ralentie : 18 mm de tassements seulement ont été enregistrés 
au cours des 100 jours suivants. Au total 120 mm de tassements ont été enregistrés au cours 
des 7 ans de mesures. La cuvette de tassement observée à court terme s'étend sur une distance 
latérale de 7m ; cette distance évolue dans le temps, atteignant 15m au moment de 
l'élimination de la pression d'air et 25m en fin de consolidation. 
Au niveau des stations B et C, le tunnel se situe dans les argiles marines à environ 5m de 
profondeur. Au droit de la station C, le radier de l'ouvrage rencontre le toit de la couche 
d'argiles caillouteuses ; c'est au niveau de cette station que les tassements les plus forts ont été 
observés ; la répartition latérale des tassomètres s'est révélée toutefois insuffisante pour 
décrire entièrement la cuvette de tassement ; les mesures dans cette section ont, par ailleurs, 
été interrompues une année après la construction. 
Un dispositif plus conséquent a été installé au niveau de la station B (figure IX. 1) ; la 
largeur de la cuvette de tassement a été estimée à 8m à court terme et à 20 m à long terme. Les 
tassements sur l'axe de l'ouvrage ont atteint 40 mm pendant la construction, 48 mm au 
moment de la suppression de la pression d'air, le tassement semblant se stabiliser à 80 mm. 
D'autre part, treize tubes piézornétriques ont été installés au niveau de cette station huit 
ans après la fin des travaux. Les mesures ont permis de mettre en évidence une diminution des 
pressions interstitielles au voisinage du tunnel par rapport aux conditions hydrostatiques 
(figures IX.5 et IX.6). Les piézomètres installés dans la couche d'argile marine à une certaine 
distance de l'ouvrage ont, par ailleurs, permis de vérifier que le niveau piézométrique de cette 
couche se situe à environ 2 m de profondeur sous la surface du sol ; des piézomètres plus 
profonds ont mis en évidence une nappe en charge au sein du substratum ; ce dernier, plus 





Figure IX.3 : Evolution des tassements de surface sur l'axe du tunnel de Grimsby. 
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Figure IX.4 : Evolution de la distribution transversale des tassements au niveau des trois 
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Figure IX.5 : Mesures piézométriques au niveau de la station A, 10 ans après la construction. 






Figure IX.6 : Mesures piézométriques au niveau de la station B, 10 ans après la construction. 
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IX.4 Caractéristiques géotechniques du massif 
La campagne de reconnaissances préalables a permis de donner une première 
caractérisation des conditions géotechniques du site de Grimsby (Glossop et O'Reilly, 1982) ; 
le tableau DC.l rassemble les caractéristiques moyennes déduites de cette campagne. 
Les résultats des essais oedométriques réalisés sur des échantillons verticaux et 
horizontaux de la couche d'argile marine ont mis en évidence un comportement anisotrope du 
sol avec un rapport d'anisotropie variant entre 0,65 et 0,85 (Glossop et O'Reilly, 1982). 
Tableau IX. î : Caractéristiques moyennes des argiles du site de Grimsby (Glossop et O'Reilly, 
1982). 
Identification du matériau 
Description 
Poids volumique (kN/m3) 
Cohésion non drainée (kPa) 
Teneur en eau w (%) 
Limite de liquidité wL (%) 
Indice de plasticité Ip 
Indice de compressibilité Cc 
échantillon testé verticalement : 
échantillon testé horizontalement : 
Coefficient de consolidation cv (m2/s) 
échantillon testé verticalement : 
échantillon testé horizontalement : 
Coefficients de perméabilités k (m/s) 
échantillon testé verticalement : 


































Une deuxième campagne de reconnaissance a été organisée en 1989, à cause de la 
persistance des tassements huit ans après la construction de l'ouvrage (Mair et al., 1992). Cette 
campagne a permis de vérifier les caractéristiques de la couche d'argile marine au droit des 
stations de mesures A et B (au total 13 puits de sondages complémentaires ont été réalisés). 
Des tubes piézométriques ont, par ailleurs, été installés dans chaque forage pour suivre les 
pressions interstitielles et préciser la valeur du coefficient de perméabilité in situ. 
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Les essais réalisés sur des échantillons prélevés à partir de ces sondages ont confirmé la 
forte compressibilité de la couche d'argile marine et l'existence d'un certain pourcentage de 
matière organique (2% à 5%) dans ces terrains. Les essais de caractérisation ont donné une 
limite de liquidité variant entre 0,46 à 0,68 et un indice de plasticité variant entre 0,3 et 0,4, ce 
qui est conforme aux résultats antérieurs de Glossop et O'Reilly (1982). Les essais 
oedométriques ont dorme un rapport de surconsolidation in situ de l'ordre de 1,1, un indice de 
compression Cc variant entre 0,44 et 0,65 et un indice de gonflement Cs variant entre 0,04 et 
0,062 (figure IX.7a). L'indice des vides obtenu sous 1 kPa varie entre 1,85 et 2,55. 
Les résultats des essais oedométriques ont par ailleurs permis d'estimer une valeur du 
coefficient de perméabilité variant entre 2.10-'° et 6.ICH0 m/s ; celle-ci est comparable à celle 
obtenue par Glossop et O'Reilly (1982). Toutefois, le rapport des reconnaissances in situ 
mentionne que les essais de perméabilité à charge constante, réalisés au moyen des 
piézomètres, donnent un coefficient de perméabilité horizontal de 9.10-10 m/s et que 
l'observation directe des échantillons d'argiles prélevés semble confirmer que la perméabilité 
est plus forte dans la direction horizontale ; l'hypothèse d'un comportement in situ (mécanique 
et hydraulique) anisotrope semble être la plus probable (Glossop et O'Reilly, 1982 ; Mair et 
al., 1992),. 
Enfin, deux essais triaxiaux consolidés non drainés avec mesures des pressions 
interstitielles ont été réalisés sur des échantillons d'argile marine ; le premier essai a été réalisé 
en chargement axial et le second en déchargement radial ; ces essais ont donné un angle de 
frottement interne de 29° et 32° respectivement, avec une pic de 40° pour le premier essai 
(figure IX.7b). 
Le tableau IX.2 regroupe les caractéristiques déduites des essais de 1989 (O'Reilly et al., 
1991) pour la couche d'argile marine. 
Tableau IX.2 : Caractéristiques de l'argile marine du site de Grimsby (récapitulation des 
résultats d'essais d'O'Reilly et al., 1991). 
Limite de liquidité wL(%) 
Indice de plasticité Ip 
Indice de gonflement Cs 
Indice de compression Cc 
Indice des vides à IkPa 
Coefficient de perméabilité vertical déduit des mesures 
en laboratoire (m/s) 
Coefficient de perméabilité vertical déduit des mesures 
in situ (m/s) 
Angle de frottement interne 
46-68 
30-40 
0,04 - 0,062 
0,44 - 0,65 
1,85-2,55 





















y <fv0 estimés 
Echantillons non remaniés 
• A. - C - 1,7 m 
• A - C - 5,2 
• A - B - 6,2 
• A - B -5,8 
o A - C - 4 . 3 
• A - B -6,2 
i A - C - 5 . 2 
;o 20 5 0 ?00 200 S00 1000 
G'v (kPa) échelle logarithmique 
(a) Résultats des essais oedométriques. 
O A - 6,2m 1 
Q B - 6.5m j essais CiU 
— — Site A/BH.C (5,2m de profondeur) 
Site A/BH.F (5,2m de profondeur) 
— % de déformations »iales 
correspondant à différents points 
du chemin de contraintes; 
(a'a + ü\)/2 (kPa) 
(b) Résultats de deux essais triaxiaux non drainés en compression et en extension. 
Figure IX.7 : Représentation graphique des essais oedométriques et triaxiaux réalisés sur 
l'argile molle de Grimsby. 
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IX.5 Modélisation numérique du tunnel de Grimsby 
IX.5.1 Section de l'ouvrage considérée et modèle d'éléments finis correspondant 
Les calculs effectués dans le cadre de ce travail sont destinés à modéliser la réalisation de 
l'ouvrage au niveau de la station de mesure B (figure IX. 1 et IX.2). La coupe de terrain 
considérée dans les calculs est décrite sur la figure IX. 8a ; elle est basée sur les données des 
sondages réalisés en 1989 (Mair et al., 1992). 
Au niveau de cette section, le massif est principalement constitué de la couche d'argile 
marine. L'axe du tunnel se situe à 5,3m de la surface, sous une couverture constituée de î,8m 
d'argile molle, de 1,5m d'argile de moyenne consistance et de 0,5m de remblai. La couche 
d'argile molle s'étend jusqu'à une profondeur de 3,5m en dessous du radier et repose sur 1,7m 
d'une couche d'argile supposée très molle. Le niveau de la nappe se situe à 2m de profondeur 
par rapport à la surface. 
La figure IX.8b montre le maillage utilisé dans le calcul ainsi que les conditions imposées 
aux limites. Le modèle s'étend latéralement sur une distance de 20m, ce qui représente environ 
6 fois le diamètre du tunnel et 4 fois la couverture du terrain ; il est limité en partie inférieure 
par le substratum supposé très rigide et suffisamment perméable pour alimenter en 
permanence le massif considéré. Une condition de charge hydraulique constante a également 
été imposée à la surface pour les cas de calculs sans surface libre (niveau piézométrique 
constant). 
IX.5.2 Détermination des paramètres de calcul 
La détermination des paramètres de calculs est toujours un exercice difficile lorsqu'il 
s'agit de reproduire la construction d'un ouvrage réel par un modèle numérique qui idéalise le 
profil géotechnique du massif et le comportement de ces matériaux. Dans un problème de 
consolidation, cette difficulté apparaît aussi bien du point de vue mécanique qu'hydraulique. 
Sur le plan mécanique, on est généralement confronté à deux problèmes. Le premier 
problème apparaît lorsqu'il faut déduire, à partir d'un nombre limité de résultais 
expérimentaux, l'ensemble des paramètres nécessaires au modèle de comportement utiiisé 
dans le calcul (paramètres d'élasticité, paramètres de plasticité, état initial et état de 
préconsolidation). 
Le second problème provient du fait que les modèles de calcul supposent en général un 
comportement élastique linéaire et invariable quel que soit le chemin de contrainte suivi par 
l'élément de sol ; les paramètres doivent donc être choisis à partir de résultats d'essais 
représentatifs aussi bien en termes de type de chargement (l'élasticité du sol étant en toute 
rigueur dépendante du chemin de contraintes suivi) qu'en termes de niveau de chargement 




Argile moyenne ^ 
3m 
Argile marine molle 




a) Profil du massif au niveau de la station de mesure B 
u = 0 
h=h0 
W - " = v = 0 
u = v = 0 
b) Conditions aux limites du modèle 
h=hr 
Figure IX.8 : Profil considéré, modèle et conditions aux limites. 
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Du point de vue hydraulique, la difficulté réside principalement dans le choix du 
coefficient de perméabilité du sol, dont la détermination expérimentale (in situ ou en 
laboratoire) est toujours affectée d'une certaine imprécision, due notamment à sa variabilité 
dans l'espace et à sa dépendance par rapport à l'état de déformation et/ou de saturation du sol. 
La valeur de ce paramètre régit entièrement les résultats de calcul, notamment en termes 
d'évolution dans le temps. 
Dans les paragraphes qui suivent nous présentons succinctement la procédure suivie pour 
la détermination des paramètres de calcul à partir des résultats expérimentaux disponibles 
pour le site de Grimsby. Les données manquantes ont été complétées à partir de résultats 
publiés dans la littérature pour des sols de caractéristiques proches sur lesquelles des études 
plus complètes ont pu être réalisées. 
Les données présentées dans les tableaux récapitulatifs IX.5, IX.7, IX.8 et IX.9 (données 
décrites comme "paramètres de calculs") ont été adoptées pour les calculs présentés dans la 
deuxième partie du chapitre ; toutefois, plusieurs séries de calculs préliminaires ont été 
nécessaires, en faisant varier les différents paramètres physiques des matériaux et la définition 
de l'état initial, pour reproduire au mieux le comportement observé sur le site ; les résultats de 
ces premiers calculs ont permis d'affiner plus d'une fois les hypothèses adoptées dans la 
procédure de détermination des paramètres que nous présentons ci-dessous sous sa forme 
finale. 
Détermination des paramètres de plasticité et de l'état initial du massif 
Les paramètres de plasticité nécessaires à la loi de comportement adoptée (MELANIE) 
sont : la pente de la courbe vierge isotrope X., l'indice des vides à îkPa sous contraintes 
isotropes e, et le coefficient des terres au repos à l'état normalement consolidé ¥^c. 
Compte tenu de la faible quantité de résultats expérimentaux disponibles pour caractériser 
les terrains en place sur le site de Grimsby, nous avons complété ces données en nous 
appuyant sur l'expérience acquise par le LCPC dans le cadre des études de remblais sur sols 
mous (Magnan, 1989). 
Le tableau IX.3 regroupe les principales caractéristiques de plusieurs horizons argileux 
dont les caractéristiques se rapprochent de celles des argiles du site de Grimsby ; ces sols ont 
été choisis parmi ceux décrits dans une synthèse de Magnan (1989), en se basant sur la valeur 
de la teneur en eau en place et son écart par rapport à la limite de liquidité, d'une part et, 
d'autre part, sur l'état de surconsolidation du sol. Ces argiles ont été classées de la plus raide à 
la plus molle et les trois couches argileuses de Grimsby ont été le plus judicieusement 
possible placées dans le tableau ; ceci a permis de vérifier l'homogénéité des données 
disponibles et d'estimer, par corrélation des différents paramètres, les informations 
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Ces données permettent notamment d'évaluer le coefficient X = Cc/2,3 et l'indice des vides 
e¡ qui peut être déduit de l'équation : 
ey = e0 - Cs.iog (CT'p/a'v0) + Cc.log (o'p) 
e0 désignant l'indice des vides initial du matériau. 
(IX. 1) 
La définition de l'état de préconsolidation du massif et de l'état des contraintes initiales 
est une donnée importante pour tout calcul éîastoplastique. Ceci est d'autant plus important 
dans le cas du creusement d'un tunnel que le chargement simulant l'excavation est directement 
déduit de l'état des contraintes initiales. 
Les contraintes effectives verticales ont été obtenues en faisant l'hypothèse d'une 
distribution géostatique (à l'aide du poids volumique du sol). Cette distribution, et la variation 
de la pression de préconsolidation avec la profondeur sont données sur la figure ÏX.9. 
Le coefficient de pression des terres au repos du sol en place K ^ permet de définir le 
champ des contraintes horizontales initiales ; la valeur du coefficient de pression des terres au 
repos du matériau normalement consolidé K ^ est nécessaire à la mise en oeuvre du modèle 
MELANIE (ce coefficient définit l'inclinaison de l'axe principal de la surface de charge dans 
le plan s'-t). 
La valeur de K13'!C peut être déterminée en laboratoire à partir d'un essai triaxial à 
déformations latérales nulles ou à l'aide d'un essai oedométrique avec mesure de la pression 
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Argile très molle 
Figure IX.9 : Distribution des contraintes effectives verticales initiales et des pressions de 
préconsolidation adoptées dans le calcul. 
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Aucun de ces essais n'a été réalisé pour le site de Grimsby ; par contre, différentes 
expressions analytiques peuvent être trouvées dans la littérature pour calculer le coefficient de 
pression des terres au repos K^ en fonction de l'angle de frottement interne du matériau et de 
l'état de surconsolidation in situ. Certaines de ces expressions sont issues de développements 
théoriques ; d'autres sont issues d'un traitement statistique de résultats expérimentaux. Les 
relations dont nous avons connaissance sont reportées dans le tableau IX.4, où sont également 
indiquées les valeurs correspondantes pour les argiles du site de Grimsby. 
Enfin, l'ensemble des paramètres adoptés dans le calcul pour décrire la plasticité du sol, 
l'état de préconsolidation et l'état des contraintes initiales sont regroupés dans le tableau IX.5. 
Tableau IX.4 : Evaluation des coefficients des terres au repos K^00 et K^ . 
Expression 
Argile marine de Argile moyenne 
Grimsby : de Grimsby 
Référence 
<f»'= 3 0 ° 
Ip=0,4 
K-gC = 1,1 
K~ = 0,4+0,71 i <0,4 
= 0,68 + 0,lIp 0 ,4<Ip<0,8 








Roc - M 
K0nc = 1 - sin f 
K~ - 0,9(1 - sin40 
K" = l-0,67sin<S>' 
K"c = 0,95- sinf 
Kôc = 1- l,003sinf 
1 
1 + 2sin <j>' 
K~ = ig (45-^72) 
K„c _ (l-0,64tgf) 
0
 (l+0,64tgf) 
r n £ _ (l-0,404sinç') 
0
 (l+sinf) 
K^c - tg2 (45-f /2) 




Brooker et Ireland 
(1965) 
Maine et Kulhawy 
(1982) 



























V e = 039 
0,49 
K oc _ Tjr ne / n \" 
avec m — sin(p' 
Schmidt (1966) V e = 0,47 
0,55 
K^ = 0,54 
0,68 
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Tableau IX.5 : Paramètres adoptés pour les calculs (paramètres de plasticité, contraintes 




[Argile marine molle 




 eikPs> *H>nc 
. . 
0,22 1,4 0,45 
0,29 2,1 0,5 





 Zrcf **p 
(kPa) (m) (kPa/m) 
. . 
40 
40 18 8 









4,5 0,5 1 
Paramètres d'élasticité 
La mise en oeuvre du modèle MELANIE nécessite également la détermination des 
paramètres d'élasticité orthotrope : E'v, E'h, v'y, ,\>\ et G'^ . Ces paramètres devraient en toute 
rigueur être déterminés à l'aide d'une série d'essais triaxiaux en conditions drainées sur des 
échantillons consolidés à l'état de contraintes en place et testés verticalement, horizontalement 
et sur un angle incliné à 45° (Piyal et Magnan, 1984 ; Khémissa et al., 1993) ; ce dernier type 
d'essai étant une opération délicate, on utilise généralement des développements analytiques 
pour déterminer G'^ à partir des valeurs obtenues pour E'v, E'h, v'^ ,v'vh sur des échantillons 
testés verticalement et horizontalement (Meftah, 1988). 
De plus, il est admis que le comportement élastique d'un élément de sol diffère selon que 
celui-ci est soumis à un chargement ou un déchargement (Ng et Lo, 1985), l'expérience 
montrant que les modules élastiques de même que les coefficients de Poisson sont nettement 
plus grands en déchargement. 
Ces considérations sont très importantes dans la modélisation d'un ouvrage géotechnique 
qui implique des zones de sol en chargement et d'autres en déchargement. Dans le cas d'un 
tunnel, les conditions de chargement du terrain encaissant sont à priori plus proches d'un essai 
triaxial en compression en piédroit et plus proches de celui d'un essai en extension en clé et en 
radier (Ng et Lo, 1985). 
Compte tenu de l'absence des essais nécessaires pour caractériser le comportement 
anisotrope des argiles du site de Grimsby, nous avons recherché dans la littérature les résultats 
expérimentaux disponibles pour des argiles de caractéristiques proches. Ces données sont 
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Par ailleurs, l'exploitation des résultats des deux essais triaxiaux réalisés en compression 
et en extension sur l'argile marine de Grimsby ont conduit à un module élastique non drainé 
de 7,5 MPa en chargement et 12,5 MPa en déchargement (ces valeurs étant obtenues pour 
0,2% de déformation axiale correspondant à un rapport t/xmax de 0,5 et 0,4 dans le premier et 
second essai respectivement, xmax désignant l'effort de cisaillement à la rupture) 
Par corrélation de ces résultats avec les données recueillies pour différents types d'argiles 
(tableau ÍX.5), le choix d'un module vertical drainé de 4 MPa et d'un rapport n ~ E'b/E'v égal 
0,7 nous a semblé approprié. 
La valeur de E'v = 4 MPa est également confirmée par la relation qui donne le module 
vertical d'un sol à partir des résultats d'un essai oedométrique : 
E' = 1 + ^0 (
ROC~l)G'v0 
a lg{Roc) 






I - » * * 
(DU) 
Cette dernière relation a été appliquée aux données des différentes couches du massif ; le 
tableau IX.7 récapitule les valeurs correspondantes 
Tableau IX.7 : Estimation des modules drainés verticaux des argiles du site de Grimsby à 
partir des résultats d'essais oedométriques. 
Couche de sol 
Argile moyenne 
Argile marine 





































Cette analyse nous a permis de considérer deux séries de paramètres pouvant représenter 
globalement le comportement élastique orthotrope du massif concerné : la première série 
considère des paramètres de comportement en chargement et la deuxième en déchargement. 
Le tableau IX. 8 récapitule les paramètres adoptés pour les deux séries. 
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Argile marine moue 
Argile très molle 
Série de paramètres de 
chargement 
E'v E ; V ^ Y-* G ^ 
(MPa) (MPa) (MPa) 
6,0 5,0 0,1 0,25 2,4 
5,0 4,0 0,1 0,25 2,0 
4,0 2,8 0,1 0,25 1,6 
3,6 2,0 0,1 0,25 1,44 
Série de paramètres de 
déchargement 
E'v E„ Vh v'^ G',, 
(MPa) (MPa) (MPa) 
12,0 10,0 0,3 0,25 2,4 
10,0 8,0 0,3 0,25 2,0 
8,0 5,6 0,3 0,25 1,6 
7,2 4,0 0,3 0,25 1,44 
Paramètres hydrauliques 
Les paramètres hydrauliques ont été choisis sur îa base des données expérimentales 
disponibles pour les argiles du site de Grimsby (tableau DC.9). 
Ces données ont toutefois été complétées par des données recueillies dans la littérature et 
en particulier pour les paramètres qui décrivent le comportement hydro-mécanique au-dessus 
du niveau piézométrique. 
L'état hydraulique initial a été défini à l'aide d'une distribution hydrostatique (une charge 
hydraulique constante égale à ia hauteur de la nappe), ce qui implique une distribution de 
pressions d'eau hydrostatique aussi bien au-dessus qu'au-dessous de la surface libre. 
Deux hypothèses ont été considérés pour le profil de saturation au-dessus du niveau 
piézométrique : un profil de sols saturés jusqu'à la surface et un profil de degré de saturation 
variable au-dessus de îa surface libre. 
Les courbes adoptées, dans la deuxième hypothèse, pour décrire îa variation du degré de 
saturation avec la pression d'eau négative et les variations conséquentes de la perméabilité 
relative et du coefficient de Bishop sont montrées sur la figure DC. 10. Cette figure permet 
également de voir la distribution initiale supposée du degré de saturation dans le massif au-
dessus de la surface libre, ceîle-ci étant déduite des données A- IL et Sr introduites au 
programme et des pressions d'eau déduites de la charge hydraulique initiale. Enfin, les 
paramètres A^  Bx ont été choisis de manière à garder la valeur de % proche de l'unité (figure 
IX. 10). 
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Tableau DC.9 : Caractéristiques hydrauliques adoptées pour les calculs. 
Identification du matériau 
Coefficient de perméabilité horizontal (m/jour) 
Coefficient de perméabilité vertical (m/jour) 
Compressibilité du fluide interstitiel (kPa"1) 
Paramètres de variation du degré de 
saturation 
Paramètres de variation du 
coefficient de perméabilité 
Paramètres de variation du 
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Figure IX. 10 : Courbes adoptées pour décrire la variation du degré de saturation, de la 
perméabilité relative et du coefficient de Bishop dans le domaine des pressions négatives, 
(hypothèse n° 2). 
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IX.5.3. Description des calculs réalisés 
Trois séries de calcul ont été réalisées dans le cadre de ce travail ; leurs hypothèses sont 
décrites dans le tableau IX. 10, 
La première série a comporté des calculs sans surface libre et en conditions saturées, en 
considérant un comportement du terrain élastique isotrope ou élastique anisotrope (calculs 
csex et csax) et éîastoplastique isotrope ou éîastoplastique anisotrope (cspx et csmx). La 
deuxième série a comporté des calculs avec surface libre avec un traitement de l'écoulement 
sous pression négative selon l'équation d'écoulement généralisée par Richards (1931) et la 
notion de contraintes de Bishop (1960) (calcul cnxx), La troisième série considère également 
l'évolution de la surface libre, le traitement de la consolidation au-dessus du niveau 
piézométrique étant dans ce cas géré par les lois des sols saturés (écoulement de Darcy et 
notion des contraintes effectives de Terzaghi). 


























surface libre ; prise en 
compte de l'effet de la 
non-saturation 
Ecoulement avec 
surface libre sans 
tenir compte de l'effet 
des pressions négatives 
Hypothèses mécaniques 


















paramètres de chargement 
paramètres de déchargement 
paramètres de chargement 
paramètres de déchargement 
paramètres de chargement 
paramètres de déchargement 
paramètres de chargement 
paramètres de déchargement 
paramètres de chargement 
paramètres de déchargement 
paramètres de chargement 
paramètres de déchargement 
paramètres de chargement 
paramètres de déchargement 
paramètres de chargement 




















Les calculs en élastoplasticité isotrope ont été réalisés sur la base d'une modification du 
modèle MELANTE en supposant l'axe principal de la surface de charge confondu avec l'axe 
isotrope (t=0), en posant s'p = 0,9cr'p (pour garder une surface de charge quasi-équivalente à 
celle des calculs anisotropes) et en définissant l'étendue de la surface de charge dans ce plan 
6sin<f>' s (t,s') par t(s' /2) = -j=-{ -—r—•-. L'option d'une loi d'écoulement associée a, par ailleurs, 
v3(3-siní|>') 2 
été adoptée dans ces calculs. 
Les valeurs des coefficients de perméabilité et des modules d'élasticité verticaux ont été 
utilisées dans ces calculs, en posant G'^ = E'¥/3 et v'^ = v'^. 
Dans tous les calculs, le soutènement constitué de voussoirs et le revêtement coulé en 
place ont été modélisés par une loi élastique isotrope avec un module d'Young E'b=15.103 
MPa et un coefficient de Poisson v'b= 0,2. Le coefficient de perméabilité des deux matériaux a 
été supposé isotrope et égal à 0,5x1o-6 m/jour. 
IX.5.4 Phasages des calculs 
La simulation du creusement de l'ouvrage et du comportement du massif après la fin des 
travaux a été réalisée en 5 phases (figures IX. 11) : 
Phase 0 - initialisation des contraintes dans le massif; 
Phase 1 - simulation de l'évolution des conditions hydrauliques et mécaniques avant 
l'arrivée du front de taille (sur 12 jours) : 
* application progressive de la pression d'air sous la forme d'une surpression 
hydraulique uniforme sur la paroi (cette surpression passe de 0 à 41 kPa en 12 
jours) ; 
* application progressive du déchargement (X passe de 0 à 0,25 en 6 jours) ; 
Phase 2 : simulation du creusement à l'arrivée du front de taille (X passe de 0,25 à 0,85 en 
4 jours) ; 
Phase 3 : simulation de la consolidation du sol autour de l'ouvrage sous pression d'air 
après pose du soutènement provisoire (k passe de 0,85 à 1 en 4 jours, puis la 
consolidation dure 92 jours) ; 
Phase 4 : simulation de la consolidation du sol après suppression de la pression d'air (sur 
une durée de 100 jours) ; 
Phase 5 : simulation de la consolidation du sol autour de l'ouvrage après la pose du 
revêtement définitif (sur une durée de 15 ans) ; 
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Figure DC. I lb : Evolution des charges pour la modélisation du tunnel de Grimsby. 
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IX.5.5 Interprétation des résultats 
H serait trop long de présenter ici l'ensemble des résultats des 16 calculs réalisés. Nous 
nous limiterons donc à présenter les résultats qui confortent les conclusions que l'on a pu 
dégager de cette analyse. Nous comparerons dans un premier temps îa représentativité des 
tassements calculés par rapport aux mesures sur site ; dans un deuxième temps, nous 
présenterons les résultats complémentaires qui permettent d'évaluer l'ampleur des zones 
plastiques autour de l'ouvrage, l'évolution des contraintes et la variation des pressions 
interstitielles. 
IX.5.5.1 Confrontation des résultats aux mesures de tassements 
Les calculs réalisés permettent d'analyser l'influence de la loi de comportement (élastique 
ou élastoplastique, isotrope ou anisotrope) sur les tassements obtenus par les calculs, et 
d'analyser le rôle des paramètres d'élasticité (issus d'essais de chargement ou de 
déchargement) et l'importance de la prise en compte de l'évolution du niveau piézométrique. 
Comparaison des résultats obtenus avec différentes lois de comportement 
La figure IX. 12 compare l'évolution des tassements calculés avec quatre lois de 
comportement différentes (en conditions de consolidation de sol saturé) aux mesures relevées 
sur l'axe de l'ouvrage, en surface. La figure EX. 13 compare la distribution transversale de ces 
tassements pour différents pas de temps : à l'arrivée du front de taille (figure IX. 13a), après le 
passage du bouclier (figure IX. 13b), au moment de la suppression de la pression d'air (figure 
DC. 13c) et dix ans après îa construction (figure EX. Î3d). 
Cette confrontation montre une meilleure représentativité des résultats obtenus par les 
calculs élastoplastiques, les calculs adoptant une loi élastique linéaire sous-estimant 
considérablement les tassements en surface ainsi que le temps nécessaire à la stabilisation des 
phénomènes de consolidation du sol. 
Les calculs élastoplastiques permettent notamment d'obtenir une meilleure reproduction 
de l'évolution des déformations observées sur le site : forte proportion des tassements au cours 
du creusement de la galerie (40% du tassement total), faible évolution des tassements au cours 
de la période de maintien de îa pression d'air à l'intérieur de l'ouvrage et réaccélération des 
tassements après l'arrêt de la pressurisation de ia galerie. 
A l'arrivée du front de taille, les quatre calculs donnent des cuvettes de tassements très 
proches (figure IX. 13a), les déformations du massif restant à priori dans le domaine élastique ; 
la cuvette de tassement calculée est toutefois légèrement surestimée par l'ensemble des calculs 
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(rappelons que le taux de déconfinement X à l'arrivée du front de tailie est supposé égal à 
0,25). 
Au moment du creusement proprement dit, une plastification du massif se produit ; elle se 
traduit par une nette différence des résultats des calculs élastiques et élastoplastiques, ces 
derniers présentant les résultats les plus proches des mesures ; la cuvette de tassement obtenue 
par le calcul à 3 jours (figure IX. 13b) présente une bonne concordance avec les mesures 
effectuées au niveau des deux stations Bl et B2, après le passage du front de taille. 
On constate toutefois que les tassements calculés au cours de cette phase sont 
généralement plus faibles que les valeurs mesurées (figures IX. 12a et IX. 13b) ; cette 
différence peut en partie s'expliquer dans la mesure où le modèle de calcul simule le 
creusement de la galerie par le déconfinement des contraintes sur la paroi excavée, ce qui ne 
permet pas de se rendre compte des autres phénomènes pouvant contribuer aux tassements, 
tels que la surexcavation, les imperfections du remplissage du vide annuaire ou la déviation de 
ia machine de son cap. 
A plus long terme, les tassements calculés à l'axe de l'ouvrage restent inférieurs aux 
mesures ; leur évolution dans le temps semble suivre l'évolution observée sur le site, 
notamment au cours des premiers mois d'observations. Les résultats les plus proches (obtenus 
par les calculs élastoplastiques) semblent toutefois indiquer une stabilisation des phénomènes 
au bout de 2 à 4 ans, alors qu'une progression quasi-linéaire des tassements a été observée in 
situ sur une plus longue période (figure IX. 12c). 
L'allure de la cuvette de tassement calculée à moyen terme est par ailleurs proche des 
relevés sur site ; la figure IX,13c compare les valeurs calculées aux mesures réalisées 98 jours 
après la construction. 
Avec l'évolution des phénomènes dans le temps, la cuvette de tassement est fortement 
influencée par l'anisotropie du massif ; ce phénomène est plus marqué dans les résultats de 
calculs élastoplastiques ; les calculs élastiques anisotropes ne font apparaître qu'une faible 
influence de l'anisotropie, le tassement final obtenu par ce calcul sur Taxe de l'ouvrage étant 
légèrement plus faible que celui obtenu par le calcul élastique isotrope (-10%) et la cuvette de 
tassement légèrement plus étendue. 
En revanche, les résultats obtenus avec le modèle MELANIE sont nettement différents de 
ceux du calcul éiastoplastique isotrope et fournissent des valeurs de tassements de surface plus 
proches des mesures ; l'étendue de la cuvette de tassement est toutefois un peu surestimée, 
notamment à long terme (figure IX.13d) ; il semblerait que l'anisotropie des terrains en place 
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Figure DC. 12 : Evolution des tassements de surface sur l'axe de l'ouvrage - Comparaison entre 
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Influence des paramètres d'élasticité 
L'influence du choix des paramètres élastiques issus d'essais en chargement (csxc) ou en 
déchargement (csxd) est décrite sur les figures IX. 14 et IX. 15, qui donnent respectivement les 
tassements de surface sur l'axe de l'ouvrage et la cuvette. 
Les résultats des calculs montrent que l'utilisation des paramètres élastiques issus d'essais 
en déchargement donne dans tous les cas (calculs élastiques et élastoplastiques) des 
tassements plus faibles au-dessus de l'ouvrage. 
En termes de cuvette de tassement, les calculs en élasticité conduisent à une grande 
dispersion de résultats, la cuvette étant plus restreinte et plus creuse lorsqu'on utilise des 
paramètres de déchargement. En déformation élastopîastique, la cuvette n'est que faiblement 
affectée par les paramètres élastiques ; ceci peut être expliqué par le fait que l'étendue de la 
cuvette est principalement gérée dans ce cas par la plastification du sol ; les résultats obtenus 
en termes de déformations plastiques présentés dans la section suivante (section IX.5.6.2) 
permettront de mieux éclaircir ce phénomène. 
Enfin, les calculs avec paramètres de déchargement conduisent à une stabilisation plus 
rapide des phénomènes, dans la mesure où ils supposent un comportement moins 
compressible du massif. 
Influence de la prise en compte de la présence d'une surface libre 
Une comparaison des résultats obtenus avec trois séries d'hypothèses différentes pour 
l'écoulement et le couplage hydromécanique au-dessus de la surface libre est présentée sur les 
figures IX. 16 et IX. 17. Ces résultats ont été obtenus à l'aide du modèle MELANIE avec des 
paramètres d'élasticité issus d'essais en chargement, d'une part, et en déchargement, d'autre 
part. 
La première série csxx comporte des calculs en conditions saturées supposant un niveau 
piézométrique constant ; la deuxième série cnxx comporte des calculs permettant le 
mouvement de la surface libre et adoptant dans le domaine des pressions négatives un 
traitement basé sur l'équation de l'écoulement généralisée par Richards (1931) et sur la 
définition des contraintes effectives de Bishop (1960) ; enfin, la troisième série de calculs ctxx 
prend en compte le mouvement du niveau piézométrique libre mais avec un traitement 
hydraulique et mécanique au-dessus de la nappe identique à celui d'un sol saturé (écoulement 
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c—c : paramètres d'élasticité de chargement 
c-e- : élasticité isotrope 
c-p- : élastopîasticité isotrope 
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c—d : paramétres d'élasticité de déchargement 
c-a- : élasticité anisotrope 
c-m- : élastopîasticité anisotrope (MELANIE) 
Figure IX. 14 : Evolution des tassements de surface sur Faxe de l'ouvrage - Comparaison entre 
les résultats obtenus avec des paramètres d'élasticité issus d'essais en chargement et ceux 
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en - : hypothèses de Richards-Bishop et - : hypothèses de Darcy-Tereaghi 
Figure DC. 16 : Evolution des tassements de surface sur l'axe de l'ouvrage - Comparaison entre 
les résultats obtenus avec trois types d'hypothèses pour le traitement du couplage au-dessus du 
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paramètres d'élasticité de chargement c—d : paramétres d'élasticité de déchargement 
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Figure IX. 17 : Distribution latérale des tassements de surface - Comparaison entre les résultats 
obtenus avec trois types d'hypothèses pour le traitement du couplage au-dessus du niveau 
piézomètrique (tableau IX. 10). 
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Cette comparaison met en évidence une nette différence entre les résultats obtenus par les 
trois séries d'hypothèses. La première série (csxx) induit une sous-estimation générale des 
tassements, alors que la troisième, au contraire, surestime les tassements d'une manière 
importante ; les calculs basés sur les hypothèses de Richards (1931) et Bishop (1960) 
permettent d'obtenir des résultats intermédiaires plus proches des mesures ; ces calculs 
permettent notamment de retrouver l'évolution assez caractéristique des tassements observés à 
long terme sur le site, à savoir une évolution lente quasi-linéaire avec le temps. 
D'un autre côté, les calculs réalisés avec des paramètres d'élasticité déduits d'essais en 
chargement semblent donner une représentation plus fine de l'ampleur des tassements 
observés à l'axe de l'ouvrage. L'étendue de la cuvette de tassement obtenue par le même calcul 
présente par ailleurs une assez bonne concordance avec les résultats de mesures. Cette bonne 
concordance s'explique à la vue des chemins de contraintes suivis par le sol au cours de la 
consolidation (section IX.5.5.2). 
Comparaison des tassements observés après la suppression de l'air comprimé 
Nous avons voulu, dans cette partie de l'étude, comparer les résultats obtenus par les 
différents calculs aux tassements mesurés à partir du moment de la suppression de la pression 
d'air (98 jours). Cette comparaison est présentée sur les figures IX. 18 et IX. 19 ; la figure 
IX. 18a compare les résultats obtenus avec différentes lois de comportement en conditions 
saturées et la figure IX. 18b rassemble les courbes de tassement obtenues avec le modèle 
MELANIE, pour les trois types d'hypothèses de couplage hydromécanique au-dessus du 
niveau piézométrique décrites précédemment. La distribution latérale des tassements est 
analysée sur les figures IX. 19a et IX. 19b. 
Ces comparaisons montrent des différences plus importantes entre les résultats de calculs. 
Ceci vient du fait que les tassements de consolidation qui se développent autour de l'ouvrage 
au cours du temps dépendent non seulement de la loi de comportement qui régit les 
déformations du squelette mais aussi de la distribution des surpressions interstitielles qui se 
sont développées au cours de la phase de creusement et même avant l'arrivée du front de taille 
par l'effet progressif de la pression d'air. Les résultats en termes de pressions interstitielles 
permettront de mieux analyser ce phénomène (section IX.5.5.2). 
D'autre part, la comparaison des résultats des calculs isotropes et anisotropes en termes de 
cuvette de tassement (figure IX.Î9a) conforte l'hypothèse déjà évoquée que l'anisotropie du 
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paramètres d'élasticité de chargement c—d : paramétres d'élasticité de déchargement 
élasticité isotrope c~a- : élasticité anisotrope 
élastoplasticité isotrope c-m- .* élastoplasticité anisotrope (MELANIE) 
conditions saturées (niveau piézomètrique constant) 
hypothèses de Richards-Bishop et-- : hypothèses de Darcy-Terzaghi 
Figure IX. î 8 : Evolution des tassements de surface obtenus sur l'axe de l'ouvrage depuis la 
suppression de la pression d'air (hypothèses des calculs décrites dans le tableau EX. 10). 
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• paramètres d'élasticité de chargement c—d : paramétres d'élasticité de déchargement 
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Figure IX. 19 : Distribution latérale des tassements de surface obtenus depuis la suppression de 
la pression d'air (hypothèses des calculs décrites dans le tableau IX. 10), 
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La figure IX.20 compare l'évolution des tassements sur l'axe de l'ouvrage en 
représentation semi-logarithmique. Cette représentation des résultats met encore plus en 
évidence la meilleure représentativité des calculs basés sur les hypothèses de Richards-Bishop 
pour prendre en compte la présence de la surface libre (figure IX.20b). 
Cette dernière comparaison montre par ailleurs que, contrairement à ce qu'on a pu 
observer précédemment, les calculs réalisés sur la base de paramètres d'élasticité issus d'essais 
en déchargement semblent donner des résultats plus proches des mesures. Toutefois, si on 
admet l'hypothèse que les calculs ont adopté un rapport d'arûsotropie trop fort par rapport à la 
réalité du site et qu'un rapport d'anisotropie moins important pourrait diminuer les tassements 
sur l'axe de l'ouvrage, c'est le calcul qui considère des paramètres d'élasticité issus d'essais en 
chargement qui serait le plus adapté à représenter le comportement du massif au cours de sa 
consolidation. Les résultats de calculs en termes de chemins de contraintes permettront une 
meilleure analyse de ce phénomène (section IX.5.2). 
IX.5.5.2 Analyse des résultats complémentaires 
Evolution des pressions interstitielles dans le massif 
L'analyse de la distribution des pressions interstitielles autour de l'ouvrage et de leur 
évolution (avant, pendant et après le creusement) permet une vision plus complète des 
phénomènes, notamment en ce qui concerne les zones du massif où se développe le 
phénomène de la consolidation. 
Les distributions des surpressions interstitielles autour de l'ouvrage issues de différents 
calculs sont présentés sur les figures IX.21 à IX.26 ; ces figures permettent de comparer les 
résultats obtenus à l'arrivée du front de taille, après le passage du bouclier (t=3 jours), à 100 
jours et 10 ans après la construction. 
Les figures IX.21, IX.22 et IX.23 donnent les réponses calculées à court terme ; elles 
montrent comment le champ des pressions interstitielles est influencé non seulement par la 
surcharge hydraulique induite par l'application de la pression d'air à l'intérieur de la galerie, 
mais aussi par les déformations du sol provoquées par le creusement. 
A l'arrivée du front de taille, les résultats des calculs montrent une légère augmentation 
des pressions au-dessus du tunnel ; une diminution des pressions d'eau est, par contre, 
observée au niveau du radier du fait de la tendance au soulèvement du terrain. La distribution 
des pressions est pratiquement identique quelle que soit la loi de comportement utilisée (les 
déformations du sol restent dans le domaine élastique) ; la perturbation hydraulique est plus 




































c--c : paramètres d'élasticité de chargement c-d : paramétres d'élasticité de déchargement 
c-e- : élasticité isotrope c-a- : élasticité anisotrope 
c-p- : élastoplasticité isotrope c-#n- : élastoplasticité anisotrope (MELANIE) 
es— : conditions saturées (niveau piézomètnque constant) 
en-- : hypothèses de Richards-Bishop et- : hypothèses de Darcy-Terzaghi 
Figure DC.20 : Evolution en fonction du logarithme du temps des tassements de surface sur 
l'axe de l'ouvrage depuis la suppression de la pression d'air (hypothèses des calculs décrites 
dans le tableau IX. 10), 
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Au passage du front (1-3 jours), une augmentation importante des pressions interstitielles 
apparaît au-dessus des reins du tunnel ; ce phénomène est amplifié par les déformations 
plastiques du sol (les surpressions les plus importantes se développent au même niveau que 
les zones fortement plastifiées). L'étendue de la zone concernée par ces surpressions est, par 
ailleurs, affectée (comme en élasticité) par la prise en compte du comportement anisotrope du 
massif (figure LX.22). 
Les calculs avec prise en compte de la surface libre (figure IX.23) montrent une nette 
influence des hypothèses de calcul sur les pressions interstitielles qui se développent dans le 
massif, notamment au-dessus du niveau piézométrique. La distribution des surpressions 
interstitielles obtenues à l'aide des hypothèses de Richards-Bishop semble être la plus réaliste, 
les surpressions d'eau à court terme se développant dans le massif saturé situé en dessous de la 
surface libre. 
Au moment de l'arrêt de la pressurisation de la galerie (figures LX.24 à IX.26 ; t=100 
jours), tous les résultats de calculs semblent indiquer que les surpressions d'eau induites par le 
creusement se sont complètement dissipées ; on constate, par contre, une diminution générale 
des pressions autour de l'ouvrage, par rapport aux conditions hydrostatiques initiales. 
Le champ de pressions interstitielles obtenus avec différentes lois de comportement est 
pratiquement le même (figures ÏX.24 et IX.25), les pressions d'eau étant plus sensibles aux 
conditions aux limites d'ordre hydraulique qu'à la déformabilité du sol. On observe, toutefois, 
que l'étendue de la zone concernée par la diminution des pressions est plus réduite dans les cas 
des calculs élastoplastiques ; ceci peut être relié aux surpressions élevées qui ont accompagné 
la plastification du sol au cours des phases de creusement. 
L'influence de la prise en compte de la surface libre n'apparaît que très peu dans les 
résultats obtenus au moment de la suppression de la pression d'air, le niveau piézométrique 
étant revenu à son état initial avant les travaux (figures IX.26). 
Par contre, à long terme (figures IX.24 à IX.26 ; t=ÎQ ans), la distribution des pressions 
interstitielles est sensiblement influencée par la prise en compte du mouvement de la surface 
libre et par les hypothèses relatives au couplage hydromécanique dans le domaine des 
pressions d'eau négatives ; le champ de pressions est alors entièrement régi par les conditions 
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Déplacements latéraux et plastification du sol autour de l'ouvrage 
Les déformations plastiques obtenues par quatre calculs différents sont comparées sur les 
figures LX.27 et IX.28. 
La figure ÎX.27 donne la distribution des déformations plastiques qui se développent 
autour de l'ouvrage à court terme. On remarque la très faible plastification du sol à l'arrivée du 
front (t=Q), cette plastification se développant principalement avec le creusement du front et le 
déconfinement du terrain (figure IX.27 en t-3 jours). 
La comparaison des résultats obtenus avec différentes hypothèses permet de réaliser un 
certain nombre de constatations : 
- les déformations plastiques obtenues par les calculs anisotropes sont plus importantes 
que celles données par le calcul isotrope ; 
- l'utilisation de paramètres d'élasticité issus d'essais en déchargement montre une 
plastification de sol légèrement plus réduite, le comportement de sol étant plus rigide ; 
- le calcul considérant l'évolution de la surface libre ne présente que très peu de 
différences par rapport aux calculs saturés ; ceci peut s'interpréter par la faible variation du 
niveau piézométrique à court terme et par la concentration des zones plastiques dans une 
partie du massif continuellement saturée au proche voisinage de l'ouvrage. 
Les observations faites sur les déformations plastiques à court terme peuvent être 
retrouvées dans les résultats à moyen et long terme (figure IX.28 en t=100 jours et t= 10 ans, 
respectivement). On constate toutefois que le calcul avec traitement de l'évolution du niveau 
piézométrique (calcul cnmc) induit une plus grande propagation des déformations plastiques 
du fait du rabattement de la nappe et de l'augmentation des contraintes effectives qui en 
résulte. 
L'analyse des déplacements latéraux permet de compléter la compréhension du 
comportement du sol autour de l'ouvrage. Le profil des déplacements latéraux obtenus dans 
deux plans verticaux situés à 3 eî 6m de l'axe du tunnel sont représentés sur les figures IX.29 
et IX.30 pour le court terme et le long terme, respectivement. 
Les résultats obtenus au moment du creusement (figure IX.29 ; t=3 jours) par les calculs 
élastoplastiques montrent de plus grands déplacements horizontaux (par rapport au calcul 
élastique) au-dessus et au-dessous de l'ouvrage ; les mouvements latéraux sont par contre plus 
réduits au niveau de l'axe de l'ouvrage. Par ailleurs, la prise en compte de paramètres de 
déchargement dans le calcul conduit à une forte réduction des déplacements latéraux sur toute 
la hauteur du massif. 
A long terme (figure IX.30), les déplacements latéraux sont plus importants à l'intérieur 
du massif (figure IX.30b) qu'au proche voisinage de l'ouvrage (figure IX.30a). Ceci est à relier 
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au fait que les mouvements différés se développent après la pose du revêtement et que le 
coeur de la zone concernée par la consolidation est situé à une certaine distance de l'ouvrage 
(les résultats des calculs en termes de surpressions interstitielles illustrent ce phénomène ; 
figures IX.21 à IX.26) 
La figure EX.31 montre l'évolution du profil des déplacements dans un plan vertical situé 
à 6m de l'axe du tunnel pour deux calculs différents : un calcul traditionnel (csmc) et un calcul 
avec prise en compte de l'évolution de la surface libre (cnmc). Cette comparaison montre que 
les déplacements latéraux obtenus par les deux calculs restent quasi-équivalents au cours des 
100 premiers jours, ce qui est conforme aux résultats obtenus pour les tassements et les 
pressions interstitielles à court terme, 
A plus long terme, l'influence du mouvement de la surface libre sur les déplacements 
latéraux est plus marquée (figure IX.31), l'évolution du niveau piézomètrique ayant tendance à 
augmenter les déplacements latéraux. 
Chemins de contraintes 
L'analyse de l'évolution des contraintes en différents points du massif permet d'étudier le 
chemin suivi par un élément de sol pendant les différentes étapes de la réalisation de l'ouvrage 
et à plus long terme après la construction. Cette analyse a été effectuée pour quatre points 
situés sur la circonférence de la galerie ; la figure IX.32 définit les points considérés et 
rappelle les principaux chemins de contraintes que l'on peut imposer dans un essai triaxial 
asservi en pression. 
La figure IX.33 compare les chemins de contraintes obtenus par les calculs en élasticité 
isotrope et anisotrope On constate que les chemins suivis par les quatre points considérés sont 
plus proches d'un chemin en cisaillement à contrainte moyenne constante au cours de la phase 
du creusement proprement dit (courbe a-b-c) ; en piédroit, le chemin suivi correspond à un 
chargement déviatorique (A et B) ; en clé, le chemin correspond à un déchargement 
déviatorique (C et D). L'anisotropie élastique induit une déviation du chemin de contraintes 
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Déplacement latéral (m) 
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(b) Profondeur (m) 
c—c : paramètres d'élasticité de chargement c~-d : paramétres d'élasticité de déchargement 
c-e- : élasticité isotrope c-a- : élasticité anisotrope 
c-p- : élastoplasticité isotrope c-w- : élastoplasticité anisotrope (MELANIE) 
Figure EX.29 : Profils des déplacements latéraux au moment du creusement selon deux axes 
verticaux situés latéralement à 1 fois le diamètre du tunnel (a) et 2 fois son diamètre (b). 
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c—c ." paramètres d'élasticité de chargement c—d : paramétres d'élasticité de déchargement 
c-e- : élasticité isotrope c-a- : élasticité anisotrope 
c-p- : élastoplasticité isotrope c-tn* : éUtstoplasticité anisotrope (MELANIE) 
Figure DC.30 : Profils des déplacements latéraux 10 ans après la construction selon deux axes 
verticaux situés latéralement à 1 fois le diamètre du tunnel (a) et 2 fois son diamètre (b). 
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Figure DC.31 : Evolution des déplacements latéraux obtenus, selon un axe vertical situé à deux 
fois le diamètre du tunnel, par un calcul avec niveau piézométrique constant "csmc" (a) et par 




s ' - s 































ment à une 7 
nte / 
ne Chemin de 
ite chargement axial ^Droite K 








s ' + s * 
C oatrain te m oyenne s' = —1 2. 
2 
Figure IX.32 : Eléments de sol considérés dans le suivi des chemins de contraintes et rappel 
des principaux chemins suivis par les essais triaxiaux pilotés en contraintes. 
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Pendant la consoiidaíion, l'évolution des contraintes effectives aux quatre points 
considérés suit plutôt un chemin de chargement isotrope (courbe b-c-d). L'anisotropie du sol 
n'a qu'une faible influence sur le chemin de contraintes effectives, qui se traduit par une légère 
composante de contraintes déviatoriques. 
La figure IX. 34 montre les chemins de contraintes effectives obtenus avec le modèle 
MELANIE. On constate une nette différence par rapport aux résultats des calculs élastiques, 
notamment pendant la phase de creusement au cours de laquelle le chemin suivi en A se 
rapproche d'un déchargement radial et le chemin suivi en B se rapproche d'un déchargement 
triaxial à KQ constant. Au niveau des points situés en clé (C et D), les chemins de contraintes 
sont identiques à ceux obtenus par les calculs élastiques, ce qui est sans doute dû au fait que 
ces points sont situés dans une zone qui reste à priori en comportement élastique pendant le 
creusement de la galerie. 
Au cours de la consolidation, ces deux derniers points (C et D) suivent par contre un 
chemin de contraintes complètement différent de celui obtenu en élasticité, ce chemin se 
rapprochant plutôt d'un essai triaxial en chargement axial. En piédroit, le chemin de 
contraintes reste principalement isotrope pendant la consolidation. 
La figure IX.35 montre l'impact sur le chemin des contraintes effectives du comportement 
plus rigide qu'implique l'utilisation des paramètres d'élasticité issus d'essais en déchargement. 
Le chemin de contraintes est très influencé en A, où le sol subit un déchargement isotrope plus 
important et un chargement déviatorique moins important que dans le calcul avec les 
paramètres issus d'essais en chargement. En B, C et D, l'influence du choix des paramètres 
élastiques ne semble pas affecter le chemin des contraintes effectives. 
La prise en compte de l'évolution de la surface libre n'a également que peu d'effet sur les 
chemins de contraintes à court terme, dans la mesure où cet effet n'apparaît qu'à long terme 
avec le rabattement du niveau piézométrique, il se traduit surtout par un prolongement dans le 
même sens du chemin de contraintes suivi pendant la consolidation du sol. 
Cette analyse des chemins de contraintes effectives suivis par le sol montre l'homogénéité 
des chemins suivis par les différents points d'un massif au cours de sa consolidation après le 
creusement d'un tunnel, le chargement d'un élément de sol étant principalement isotrope avec 
une légère composante déviatorique. En revanche, au cours des phases de creusement 
proprement dit, les chemins de contraintes effectives sont très différents selon l'endroit où l'on 
se trouve ; au niveau des reins, le sol est en déchargement isotrope-chargement déviatorique et 
les zones situées sur la voûte et sous le radier sont en déchargement isotrope et déviatorique. 
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Figure IX.33 : Comparaison des chemins de contraintes effectives obtenus dans les calculs 
élastiques isotropes et anisotropes. 
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Figure DC.34 : Comparaison des chemins de contraintes effectives obtenus par un calcul 
élastique anisotrope et par un calcul réalisé avec le modèle MELANIE. 
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Figure IX.35 : Comparaison des chemins de contraintes effectives obtenus par deux calculs 
réalisés à l'aide du modèle MELANIE avec des paramètres d'élasticité issus d'essais en 
chargement calcul cnmc) et avec des paramètres d'élasticité issus d'essais en déchargement 
(cnmd). 
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IX.6 Limites des modélisations réalisées 
Les calculs réalisés dans le cadre de cette étude ont permis de reproduire au mieux îa 
réponse observée du massif d'argile de Grimsby à la réalisation d'un tunnel. Toutefois, les 
différentes modélisations effectuées présentent un certain nombre de limites, dont certaines 
concernent les données de calcul, tandis que d'autres proviennent du modèle rhéologique 
adopté. 
La détermination des paramètres de calcul a été réalisée à partir d'un nombre limité de 
résultats expérimentaux ; certains paramètres ont, par ailleurs, été déduite par corrélations 
d'autres données mesurées sur le site ou par comparaison aux résultats obtenus pour d'autres 
massifs de caractéristiques proches sur lesquels des études plus complètes ont été réalisées. 
Cette procédure de détermination des paramètres ne peut garantir une bonne représentativité 
des données de calcul par rapport aux conditions réelles du site. 
Des calculs préliminaires nous ont toutefois permis d'affiner les hypothèses adoptées pour 
la détermination des paramètres. Ces calculs ont également permis d'évaluer l'influence des 
différentes données de calcul. 
Parmi les données les plus importantes, on doit citer l'état des contraintes initiales et, en 
particulier, la valeur du coefficient de pression des terres au repos K^00, qui définit non 
seulement l'anisotropie des contraintes dans le massif mais aussi le mode de chargement 
induit par le creusement du tunnel. 
Les paramètres de déformabilité du soi sont également d'une grande importance, 
notamment l'indice de compressibiîité du sol Cc et les caractéristiques élastiques (E'h, E'v, v'^, 
v'vh et G'vh) dont les rapports peuvent fortement influencer les résultats d'un calcul. 
Du point de vue hydraulique, le coefficient de perméabilité du sol est le paramètre le plus 
important ; il régit entièrement l'échelle du temps au cours duquel se produit les phénomènes 
de consolidation. Parmi les autres données hydrauliques, on doit citer le profil de saturation 
au-dessus du niveau piézométrique de la nappe. 
D'un autre côté, le modèle rhéologique adopté dans nos calculs présente certaines limites. 
Parmi ces limites, la description du comportement du sol dans le domaine élastique avec une 
loi linéaire et avec des paramètres constants, quel que soit le chemin des contraintes suivi, ne 
permet pas de simuler la non-linéarité élastique expérimentalement bien établie, ni la 
dépendance de la réaction du sol à son mode de sollicitation (chargement ou déchargement). 
Le modèle ne considère par ailleurs pas le phénomène de fîuage, caractéristique des argiles 
molles qui peut induire des tassements différés semblables à ceux observés sur le site de 
Grimsby (une évolution sur une longue période de temps). 
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Le traitement du fluage des argiles avait été introduit dans le logiciel ROSALIE-Groupe 9 
(Lépidas et Magnan, 1990), son intégration dans le nouveau module CSNX peut constituer un 
objectif d'avenir intéressant. 
Par ailleurs, un troisième type de limitation provient de l'absence d'un traitement 
spécifique à l'interface des différents matériaux, notamment l'interface entre le sol et le 
revêtement du tunnel et celui entre les couches compressibles et le substratum rigide. Le 
développement d'éléments adéquats pour simuler le comportement de ces interfaces dans un 
calcul couplé est actuellement en cours au LCPC ; leur intégration dans le nouveau bloc 
CSNX sera d'une utilité certaine. 
Malgré ces limites, la confrontation des résultats de calcul aux mesures montre une 
concordance générale assez satisfaisante. 
Toutefois, les mesures des tassements ne peuvent, à elles seules, valider la pertinence des 
modélisations réalisées ; des mesures de tassement en profondeur et de déplacements latéraux 
vers l'ouvrage auraient permis une meilleure compréhension de la réponse du massif ; un 
suivi de l'évolution, au cours du temps, des pressions d'eau autour de l'ouvrage aurait 
également pu présenter un élément de validation intéressant. 
Les modèles étudiés ont toutefois donné une série d'informations (distribution des 
pressions d'eau, déplacements latéraux, zones plastiques, évolution des contraintes,...) qui 
peuvent servir dans l'avenir dans le choix des emplacements et de la précision des instruments 
de mesure à installer (piézomètres, inclinomètres, jauge de pressions). 
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IX.7 Conclusions 
Ce chapitre a été consacré à l'application du nouveau module CSNX au calcul d'un tunnel 
construit dans une argile, pour lequel des tassements ont été enregistrés onze ans après la 
construction. 
Les modèles numériques ont été réalisés avec plusieurs phases simulant les différentes 
étapes de la construction et l'évolution des conditions que subissent l'ouvrage et le massif 
encaissant. Les calculs ont été réalisés avec différentes lois de comportement et suivant 
différentes hypothèses pour le traitement de l'écoulement et du couplage au-dessus du niveau 
piézométrique. 
Les résultats de calcul ont été confrontés aux mesures de tassements de surface. Cette 
confrontation semble montrer que le modèle MELANIE permet d'obtenir les résultats les plus 
proches des mesures du site. Les résultats semblent, par ailleurs, appuyer l'hypothèse que les 
excès des tassements différés sur cet ouvrage proviennent du fait que le tunnel agit à long 
terme comme un drain dans le massif, même s'il ne faut pas écarter, avant une étude 
appropriée, l'hypothèse du fluage des argiles molles. 
Par ailleurs, les différentes hypothèses étudiées, pour le couplage hydro-mécanique au-
dessus du niveau piézométrique, semblent confirmer l'adéquation du traitement basé sur les 
hypothèses de Richards-Bishop. Il faut souligner, toutefois, que les valeurs des paramètres 
considérés dans cette étude pour le coefficient de Bishop particularisent, pratiquement, ces 
hypothèses à une combinaison des approches de Richards et Terzaghi qui semblent bien 
caractériser les phénomènes observés sur le site. 
Enfin, la pertinence de ces conclusions ne peut être certifiée, compte tenu des limites de 
l'instrumentation de l'ouvrage étudié et des modélisations réalisées. 
Les modèles étudiés ont toutefois donné une série d'informations (distribution des 
pressions d'eau, déplacements latéraux, zones concernées par la plastification du sol et 
chemins de contraintes suivis) qui peuvent servir dans l'avenir dans le choix des 
emplacements et de la précision des instruments de mesure à installer (piézomètres, 
inclinomètres, jauge de pressions). 
L'étude a également dégagé quelques éléments de développements futurs qui peuvent 
améliorer la représentativité des modèles de calcul. !1 sera notamment utile de réaliser d'autres 
modélisations en utilisant des éléments de contact aux interfaces des différents matériaux et en 
adoptant d'autres lois de comportement tenant compte, entre autres, de la non-linéarité du 




Ce mémoire a présenté la synthèse des travaux réalisés sur trois sujets complémentaires : 
- les écoulements hydrauliques autour de tunnels, 
- la consolidation des sols en présence de surface libre, et 
- la consolidation des sols autour de tunnels. 
L'étude des écoulements hydrauliques autour de tunnels a comporté une analyse 
bibliographique et une analyse numérique à l'aide du progiciel CESAR-LCPC. 
La recherche bibliographique a permis de cerner les problèmes liés aux écoulements induits 
par le creusement d'un tunnel dans un terrain aquifère et d'analyser les méthodes de calcul 
existantes pour l'étude de ces écoulements. 
Débits excessifs, instabilité du front de taille, et/ou du radier, et chute des pressions 
interstitielles du massif, accompagnée ou non de rabattement de nappe, sont les principaux 
problèmes rencontrés lors d'un creusement à front ouvert et non pressurisé. Dans le cas d'une 
méthode d'exécution avec pressurisation du front, généralement utilisée pour les sols mous, ce 
sont des surpressions d'eau qu'on observe à l'approche du bouclier. 
Pour étudier les écoulements vers un ouvrage, l'ingénieur dispose d'un certain nombre de 
méthodes qui permettent d'évaluer le débit convergeant vers la galerie et l'éventuel rabattement 
du niveau de la nappe ; ces méthodes ont toutefois des limites liées aux hypothèses géométriques 
ou phénoménologiques qu'elles adoptent, et ne permettent d'étudier qu'une partie des 
phénomènes impliqués. L'application de la méthode des éléments finis pour l'étude d'un ouvrage 
permet une analyse plus adaptée. 
La modélisation des écoulements autour d'un tunnel à l'aide de CESAR-LCPC a été réalisée 
en considérant, dans un premier temps, un massif indéformable. Cette analyse a permis de 
compléter les connaissances acquises grâce aux observations de chantiers. Elle a permis 
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notamment de dégager l'influence importante de î'anisotropie de perméabilité et de la 
stratification du massif sur le régime hydraulique qui se développe, au cours du temps, dans le 
massif. Les calculs tridimensionnels, simulant un tunnel en cours de construction, ont montré la 
localisation de la perturbation hydraulique autour du front de taille, à court terme, pendant la 
construction. Cette localisation conduit à des gradients importants qui augmentent les risques 
d'instabilité du front. 
La modélisation de deux techniques de drainage proposées pour améliorer les conditions de 
stabilité du front a prouvé l'efficacité de ces techniques à atténuer l'amplitude des gradients ; la 
chute de pressions est toutefois dans ce cas plus importante et affecte une plus grande partie du 
massif. La modélisation d'un diaphragme étanche au front de taille a, en revanche, montré que ce 
dernier avait pour principal effet de maintenir la variation des pressions interstitielles au-dessus 
de l'ouvrage à un niveau négligeable, les gradients au front n'étant que faiblement influencés par 
la présence du diaphragme. 
D'un autre côté, la modélisation des conditions transitoires du front de taille d'un tunnel à 
l'avancement a permis de dégager l'existence d'un régime d'écoulement quasi-stationnaire qui 
s'établit autour du front de taille et qui l'accompagne au fur et à mesure de l'avancement de 
l'ouvrage dans le massif. La zone influencée par l'écoulement peut être caractérisée par un rayon 
d'action, qui est d'autant plus grand que la perméabilité du massif est grande et la vitesse de 
l'avancement du tunnel est réduite. L'extension du rayon d'action dans le massif réduit les 
gradients qui se développent au front ; elle amplifie, par contre, la diminution de pressions 
interstitielles dans le massif. 
Le calcul à S'aide de CESAR-LCPC a par ailleurs dégagé deux caractéristiques qui permettent 
d'interpréter l'évolution souvent marquée des tassements différés autour de tunnels en terrains 
argileux. La première de ces caractéristiques est liée au rôle de la perméabilité relative 
revêtement-sol, un rapport faiblement contrasté conduisant à provoquer un régime d'écoulement 
permanent à long terme autour de l'ouvrage ; ceci implique la diminution des pressions 
interstitielles dans le massif par rapport à ses conditions initiales. La deuxième caractéristique est 
liée au rabattement du niveau piézométrique de la nappe que peut engendrer un tunnel drainant à 
long terme ; les calculs réalisés ont montré une amplification de la chute de pressions dans le 
massif et une nette influence des caractéristiques de l'écoulement au-dessus de la nappe sur le 
régime hydraulique qui s'établit autour de l'ouvrage. 
La deuxième partie de notre travail a été consacrée à la modélisation du creusement des 
tunnels. Une recherche bibliographique a permis d'analyser les principaux aspects du 
comportement observé sur les sites de tunnels creusés dans l'argile et notamment la réponse des 
massifs en termes d'évolution des tassements dans le temps et en termes de variations de 
pressions interstitielles. 
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Cette recherche bibliographique a également permis d'étudier les techniques numériques 
proposées pour reproduire, dans un modèle d'éléments finis, les différentes phases de la 
construction. Une synthèse des travaux examinant la réponse des massifs au creusement de 
tunnels en analyse hydromécanique couplée a également été réalisée ; un nombre limité de 
travaux a pu être regroupé, la majorité des études analysant le problème en conditions non 
drainées. 
L'approche non drainée a été adoptée pour modéliser, à l'aide du progiciel CESAR-LCPC, le 
creusement de trois tunnels par la méthode du prédécoupage. Les différentes modélisations 
effectuées ont permis de dégager les caractéristiques de la réponse d'un massif à la méthode de 
creusement proposée et d'étudier le comportement de la prévoûte au cours des différentes phases 
de la construction. 
Ces modélisations ont toutefois montré l'incapacité des méthodes d'analyse traditionnelles 
(drainée et/ou non drainée) à rendre compte de toute la complexité des phénomènes qui se 
développent en présence d'eau. En particulier, elles ne permettent pas de considérer l'évolution 
des pressions interstitielles et le passage des conditions non drainées du court terme à celles 
drainées à long terme. 
Une étude comparative a été réalisée entre les résultats d'analyses drainées, non drainées et 
hydromécanique couplées, appliquées au calcul d'un tunnel. Les calculs ont adopté le modèle 
MELANIE pour caractériser le comportement du massif encaissant constitué d'argiles 
anisotropes compressibles. 
L'analyse couplée a permis de retrouver les caractéristiques de la réponse observée sur de 
nombreux sites argileux : des surpressions interstitielles se développant, à court terme, au niveau 
des reins de l'ouvrage et des diminutions de pressions en voûte et en radier, une évolution de la 
cuvette de tassement de surface au cours du temps. Cette étude a également comparé le cas d'un 
tunnel imperméable et celui d'un tunnel agissant à long terme comme un drain dans le massif. 
Les résultats de cette étude ont confirmé que îe drainage des eaux vers la paroi d'un tunnel 
relativement perméable (par rapport au sol) amplifie les tassements de surface et prolonge 
l'évolution des phénomènes dans le temps, une diminution des pressions d'eau par rapport aux 
conditions initiales s'étabîissant au proche voisinage de l'ouvrage. 
Cette étude a par ailleurs montré les développements nécessaires au modèle MELANIE pour 
gérer un profil de préconsolidation variable avec la profondeur. Cette adaptation a nécessité de 
créer, dans CESAR-LCPC, un nouveau sous-programme qui permet de gérer cette variation et où 
nous avons, de plus, intégré la variation des modules d'élasticité avec la profondeur (variation de 
E'h, E'v et/ou G'vh). 
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L'application de la nouvelle version de MELANIE dans CESAR au calcul de deux types 
d'ouvrages (une fondation superficielle et un tunnel) a permis d'apprécier l'effet de la prise en 
compte de la variation du profil de préconsolidation avec la profondeur, qui donne une 
représentation plus réaliste des conditions de plastification de sol. 
La prise en compte d'une rigidification du massif avec la profondeur a également montré une 
certaine influence sur la réponse du massif à ces deux types d'ouvrages, cette influence étant plus 
importante lorsque le taux de variation de E'
 h et G' vh avec la profondeur est plus important que 
la variation de E'v. 
Enfin, la nouvelle version du programme permet l'actualisation de l'indice des vides à tout 
instant, et en tout point du massif, en fonction de l'évolution de l'état de contraintes. Cette valeur 
actualisée peut être utilisée dans un nouveau module de calcul, qui actualise le coefficient de 
perméabilité du sol, en tout point, selon l'évolution des déformations du massif. 
Dans la troisième partie de notre travail, nous nous sommes intéressés au traitement de 
la consolidation des sols en présence d'un niveau piézométrique variable. 
Une recherche bibliographique a permis d'analyser les principales approches développées pour 
traiter ce problème et d'étudier les principales observations expérimentales sur le comportement 
des sols argileux soumis à des pressions interstitielles négatives. 
La synthèse de ces travaux nous a conduit à proposer une nouvelle approche basée sur un 
traitement monophasique, adoptant les hypothèses de Richards (1931) pour le traitement de 
l'écoulement au-dessus de la surface libre et adoptant la généralisation de la notion des 
contraintes effectives proposée par Bishop (1960). Le développement théorique de cette approche 
et son adaptation à un traitement par la méthode des éléments finis pour un milieu élastoplastique 
écroüissable ont été réalisés dans le cadre de ce travail. 
Cette nouvelle approche a été programmée dans un nouveau module s'intégrant dans le 
progiciel CESAR-LCPC ; la vérification de ses résultats a été prouvée en conditions 
unidimensionnelles et bidimensionnelles et en comportement élastique et élastoplastique. 
L'application du nouveau module au calcul de deux ouvrages construits dans un massif avec 
surface libre a montré l'importance de la prise en compte, dans une analyse couplée, de la 
position du niveau piézométrique et de son évolution au cours du temps. 
Dans le cas d'un massif chargé par une fondation superficielle, la prise en compte du niveau 
piézométrique a une grande influence sur l'étendue des surpressions interstitielles obtenues à 
court terme sous la fondation et sur l'évolution au cours du temps des déformations du sol. 
Dans le cas d'un tunnel, le niveau de la nappe n'a qu'une faible influence sur les variations de 
pressions à court terme autour de l'ouvrage. En revanche, la diminution des pressions qui se 
420 
développent au cours du temps par drainage des eaux souterraines vers l'ouvrage s'amplifie avec 
îe rabattement du niveau piézométrique. D en résulte un accroissement des déformations du 
massif, dont l'évolution dépend de la capacité d'emmagasinement du sol et dont l'amplitude finale 
dépend du régime hydraulique obtenu à l'équilibre correspondant aux conditions de 
réalimentation à long terme. 
Le nouveau module a également été appliqué au calcul d'un ouvrage instrumenté construit 
dans un massif d'argiles où des tassements de surface ont été enregistrés onze ans après la 
construction. 
Les calculs ont été réalisés avec différentes lois de comportement et suivant différentes 
hypothèses pour le traitement de l'écoulement et du couplage au-dessus du niveau piézométrique. 
La confrontation des résultats de calcul aux mesures de tassement a montré l'importance de la 
prise en compte du caractère éîastoplastique et anisotrope du comportement des massifs de sol et 
la bonne représentativité de l'approche proposée pour le traitement du couplage en présence de 
surface libre (hypothèses de Richards-Bishop). 
Toutefois, une validation complète de la pertinence des modèles élaborés aurait nécessité des 
informations plus détaillées de la réponse in situ du massif, notamment des mesures de 
tassements en profondeur, des mesures de déplacements latéraux et le suivi de l'évolution, au 
cours du temps, des pressions d'eau autour de l'ouvrage. Les modèles étudiés ont néanmoins 
donné une série d'informations (distribution des pressions d'eau, déplacements latéraux, zones 
plastiques, évolution des contraintes,...) qui peuvent servir dans l'avenir à déterminer 
l'emplacement et la précision des instruments de mesure à installer sur ce type de projet. 
Les calculs ont également dégagé quelques éléments de développements futurs qui peuvent 
améliorer la représentativité des modèles de calcul. Il sera notamment utile de réaliser d'autres 
modélisations en utilisant des éléments de contact aux interfaces des différents matériaux et en 
adoptant d'autres lois de comportement tenant compte, entre autres, de la non linéarité du 
comportement élastique du sol, de sa dépendance du chemin de contraintes suivi (chargement ou 
déchargement) et des phénomènes de fluage caractéristique aux argiles molles. 
Enfin, notre travail de thèse ne présente qu'une contribution à la compréhension des 
phénomènes d'écoulements d'eau et de consolidation des sols autour de tunnels. D'autres travaux 
seront nécessaires pour généraliser les résultats obtenus et formuler des conclusions utiles pour la 
pratique. 
Ce travail a également contribué au développement d'outils de calcul existants au LCPC pour 
l'analyse de la consolidation des sols. Ces développements nécessiteront dans l'avenir un effort, 
sans doute, important pour vérifier la validité des hypothèses adoptées par rapport à des mesures 
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ANNEXES AUX CHAPITRES H et Btt 
A. ECOULEMENT DES EAUX DU SOL DANS 
LE DOMAINE DES PRESSIONS D'EAU NEGATIVES 
Résultats expérimentaux relatifs à la variation de la perméabilité du sol et de la teneur 
en eau (ou du degré de saturation) en fonction de la pression d'eau négative 
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Figure Â.4 : Variation du degré de saturation et du coefficient de perméabilité avec la pression 
d'eau négative pour une argile limoneuse (a) et un sable limoneux (b). 
Daniel, D. E. (1983), Permeability test for unsaturated soil, Ceotechnical Testing Journal, ASTM, 
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ANNEXES AU CHAPITRE VU 
B. LE MODELE MELANIE 
B.l - NOUVELLE ORGANISATION DES DONNÉES DU MODELE 
B.2 - VERIFICATION DE LA PROGRAMMATION DES MODULES D'ELASTICITE VARIABLE 
AVEC LA PROFONDEUR 
B.3 - QUELQUES MESURES IN-SITU DE LA VARIATION DES MODULES D'ÉLASTICITÉ 
AVEC LA PROFONDEUR. 
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B.l - NOUVELLE ORGANISATION DES DONNÉES DU MODULE 
Titre caractérisant le matériau 
indicateur de la loi de comportement 
indicateur de la nature du problème 




Poids voiumique + Paramètres d'élasticité 




Paramètres relatifs au traitement 
hydro-mécanique dans le domaine 
des pressions négatives 
Paramètres complémentaires 
pour aie loi de empörtem eu i élastopSastique 
Paramètres 
de plasticité 
À. - pente de la courbe vierge isotrope 
e i = indice des vides l une unité de contrainte 
NC isotrope 
k = coefficient de pression des terres au repos 
a letat normalement sature 
Etat de 
préconsolidation 
et = contrainte de préconsoiidation oedomèirique 
Z,ef = niveau de référence 
(de d ) 
A» = taux de variation de la contrainte de 




Y = poids voiumique pour le calcul des contraintes 
initiales effectives 
oc k = coefficient de pression des terres en place 
Paramètres 




j A E V B E , V 
i A 0 w t l A Q . ^ 
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B.2 - VERIFICATION DE LA PROGRAMMATION DES MODULES D'ELASTICITE VARIABLE AVEC 
LA PROFONDEUR. 
La vérification du nouveau traitement du modèle MELANIE dans CESAR a 
principalement concerné la programmation des modules élastiques variables avec la 
profondeur. 
Une programmation similaire avait déjà été introduite dans CESAR par Mestat (1988a), 
mais pour une loi élastique isotrope linéaire et avec une variation linéaire du module élastique 
avec la profondeur. 
Ce travail a également comporté le développement d'une solution analytique exacte du 
problème. D nous a servi de base pour valider la programmation réalisée pour MELANIE. En 
effet, en particularisant les paramètres et en utilisant une loi de variation linéaire similaire à 
celle utilisée par Mestat (1988a), on peut valider nos résultats numériques par rapport à ceux 
de la solution analytique développée. 
Le problème considéré est montré sur la figure B.2.1 : un modèle constitué d'un seul 
élément isoparamétrique à huit noeuds, de hauteur 1m. 
Les paramètres adoptés sont les suivants : 
E'h = E'v = E'= lOMPa v"hh = v'vh = v' = 0,25etG'=-
£' 
vh = AMPa 2(1 + 7") 
avec une loi de variation qui se met sous la forme : 
E'(z) = E'+AEz 
Le calcul avec CESAR donne : v(z = 0,5) = -0,00371 et v(z = 1 ) = - 0,00675 
Ce résultat est en parfaite concordance les résultats analytiques donnés par la relation 
suivante : 
AE.(l-y) l E ) 
Figure B.2.1 - Modèle utilisé pour le calcul. 
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B.3 - QUELQUES MESURES iN-srru DE LA VARIATION DES MODULES D'ÉLASTICITÉ AVEC LA 
PROFONDEUR 
Cette section comporte quelques résultats expérimentaux concernant la variation des 
modules d'élasticité avec la profondeur mesurées sur différents sites. 
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Figure B.3.1 : Variation avec la profondeur du module d'élasticité E\ pour l'argile du 
site de Chung-Chow, Taiwan. 
H si, J. P., Small, J. C. (¡992), Ground settlements and drawdown of the water table around 
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Figure B.3.2 : Variation avec la profondeur du module de cisaillement, pour l'argile 
molle du site de Bothkennar, Grande Bretagne. 
Nash, D. F. T., Powell, J. J. M., Lloyd, I. M. (1992), Initial investigations of the soft clay 
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ANNEXES AU CHAPITRE VIH 
C. L E NOUVEAU MODULE CSNX 
C l - ORGANISATION DES DONNÉES DU NOUVEAU MODULE CSNX 
C.2 - ORGANISATION DES DONNÉES DE LA NOUVELLE FAMILLE D'ÉLÉMENTS ELEMXX 
C.3 - CALCULS DE VERIFICATION DU NOUVEAU MODULE 
C.4 - QUELQUES RÉSULTATS EXPÉRIMENTAUX CONCERNANT LE COEFFICIENT DE % 
DE BISHOP 
C.5 - QUELQUES RÉSULTATS EXPÉRIMENTAUX CONCERNANT LA VARIATION DES 
COEFFICIENTS DE PERMEABILITE DU SOL AVEC L'EVOLUTION DE L'INDICE DES VIDES. 
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Mot clé principal 
Indicateur du niveau d'impression en sortie de calcul 
Indicateur de résolution 
(IR=0 si la matrice de rigidité est symétrique, sinon IR==1) 
Indicateur du schéma d'itégratkm das le temps 
(IA=1 schéma semi-implicite ; IA=2 schéma totalement implicite) 
i
 Niter ! \ Tolm ! • Tolh Nombre maximal des itérations 
Tolérance sur la non-linéarité mécanique 
Tolérance sur la non linéarité hydraulique 
I Vx ; i Vy | Vz ; Vecteur définissant la verticale ascendante du modèle 
Npas 1! Nombre de pas de temps +1 (pas de temps iitial) 
























! données j 
i complémentaires | 
. données | 
i complémentaires 1 
données : 













Définition du champs de 
déplacements à l'état initial 
Définition du champs de charges 
hydrauliques à l'état initial 
Lecture de l'état initial global 
d'un fichier de reprise 
Définition de la variation 
du chargement dans le temps 
Définition de la variation des conditions 
aux limites dans le temps 
Définition du niveau de stockage 
pour exploitation graphique 
Stockage global des résultats 
pour une reprise de calcul 
Stockage des résultats en termes 
de charges hydrauliques pour une reprise de calcul 
Stockage des résultats en termes 
de déplacements pour une reprise de calcul 
464 
C.2 - ORGANISATION DES DONNÉES DE LA NOUVELLE FAMILLE D'ÉLÉMENTS ELEMX 
Titre caractérisant le matériau '..-
Indicateur de la loi de comportement ;: 
-Indicateur de la nature du problème 





Poids volumique + Paramètres d'élasticité 
Paramètres hydrauliques pour un milieu saturé 
Indicateur 
du modèle 
Paramètres relatifs au traitement 
hydro-mécanique dans le domaine 
des pressions négatives 
Paramètres complémentaires 
pour une loi de comportement élasîoplastique 
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C.3 - CALCULS DE VERIFICATION 
La vérification du bon fonctionnement numérique du programme a été réalisée sur la 
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L*A Niveau initial 












h=hl (uniquement pour ¡e calcul ME2) 







< — 5 m — > 
(c) Modèle E l 
p=é0 kPa 
5m 
^ ~ < ^ 
h-hl 25m 
(d) Modèles E2 et ES2 
BH 
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* y Limues 
ïmpçnrieabîes 
¡)=hl 






Kfl hl = 14m 
h-h! 
-30m-
(e) Modèle Cl (fj Modèle C2 
Dans les pages qui suivent, nous présentons les principaux résultats obtenus avec 
CSNX ; ils ont donné une parfaite concordance avec les résultats des modules MCNL, NSAT 








11 : 0. 
13 : .C 
14 ; .C 
Deplacement V 
• . J 
- . 1 
0 . 
r j j i i ! " i 
Figure C.3.1 : Résultats obtenus en termes de déplacements par un calcul mécanique avec le 
modèle MELANIE pour l'exemple de la fondation. 
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LI : 20. 
L3 : 40. 





3 0 . 
11 : -IC 
12 : 0 . 
Figure C.3.2 : Résultats obtenus en termes de contraintes par un calcul mécanique avec ie 
















Figure C.3.3 : Résultats obtenus en termes de déformations plastiques (volumiques) et en 
termes de contraintes principales, par un calcul mécanique avec le modèle MELANIE pour 









11 : 14. 
Figure C.3.4 : Résultats obtenus en termes äquipotentielles obtenu par un calcul hydraulique 
dans un milieu indéformable pour le problème de la palpianche. 
OapJacQjnenc V 
0. 
D e p l a c e m e n t V 
EN FONCTION DU TEMPS 
— A — Noeud 1 
— • — Noeud 
v Noeud 
- - - - - - Noeud 114S 
2500. 1 0 0 0 0 . 
Tftmps 
Figure C.3.5 : Evolution au cours du temps des tassements en différents points sur l'axe de la 
fondation - résultats obtenus par un calcul couplé en conditions saturées (modèle MELANIE). 
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Deplacement ü 



















suivant une coupe a 
différents temps 
Figure C.3.6 : Evolution au cours du temps des tassements et des déplacements latéraux sur 
deux plans verticaux situés, respectivement à l'axe de l'ouvrage et à 7,5m de celui-ci - résultats 
obtenus par un calcul couplé en conditions saturées (modèle MELANIE). 
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C.4 - QUELQUES RÉSULTATS EXPÉRIMENTAUX CONCERNANT LE COEFFICIENT % DE BISHOP 
ZO 40 60 80 100 
Degré de saturation (%) 
1 Argile à falocaux compactée 
(Bishop et al., I960) 
2 Schistes compactés 
(Bishop et al., i960) 
3 Limon de Breahead 
(Bishop et Donald, 1961) 
4 Limon (Jennings et 
Burland, 1962) 
5 Argile limoneuse 
(Jennings et Burland, 1962) 
6 Théorique (Donald, 1960) 
7 Argile blanche 
8 Limon de Sterrebeek 
Figure C.4.1 : Variation du coefficient x de Bishop avec le degré de saturation pour différents 
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Valeur de % à laquelle % = Sr 
Figure C.4.2 : Variation du coefficient x de Bishop avec le degré de saturation pour différents 
types de sols. 
Bishop, A. W.. Blight G. E. (1963), Some aspect of effective stress in saturated and prtiy saturated 
soils, Geotechnique, Vol. 13, N° 3, pp. 177-197. 
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C.4 - QUELQUES RÉSULTATS EXPÉRIMENTAUX CONCERNANT LA VARIATION DU 
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Figure C.5.1 ; Evolution des coefficients de perméabilité horizontale et verticale avec la variation de 
l'indice des vides - résultats des essais oedometriques réalisés sur l'argile de guiche. 
Quaresma, M, da G. D. A, L (1992), Comportement et modélisation d'un remblais sur sols mous renforcé par 
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